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Vorwort 


Die im September 1950 gegründete Deutsche Gesellschaft für Erd- und Grundbau e. V. hat ihre 
erste Tagung in Verbindung mit der Arbeitsgruppe Baugrund im Fachnormenausschuß Bauwesen 
des Deutschen Normenausschusses in der Zeit vom 30. Januar bis 2. Februar 1952 in Essen 
abgehalten. Die während dieser Tagung am 31. Januar und 1. Februar gehaltenen Vorträge 
sind in diesem Band wiedergegeben mit einer Ausnahme, dem Vortrage des Bauassessors Hans 
Werner Koenig vom Ruhrtalsperrenverein über „Neue Bauweisen durch Einsag von Groß- 
rüttlern“. Dieser Vortrag wird an anderer Stelle veröffentlicht werden. Im Anschluß an die 
Vorträge hat jedesmal eine kürzere oder längere Aussprache stattgefunden, die hier leider 
nicht wiedergegeben werden kann. 
Die Tagung war von etwa 900 Teilnehmern besucht. Der große Kammermusiksaal des 
Städtischen Saalbaues in Essen war bis zum legten Vortrage voll besett. An allen vier Tagen 
sind, soweit die Zeit nicht durch die Vorträge in Anspruch genommen war, Arbeitssigungen der 
Arbeitsausschüsse und Arbeitskreise der Arbeitsgruppe und der Gesellschaft abgehalten worden. 
Der Erfolg der Tagung ist zum großen Teil dem Essener Ortsausschuß zu danken, der urter 
Leitung von Dr.-Ing. Schmidbauer gearbeitet hat, und Herrn Professor Dr. Krekeler von der 
Technischen Hochschule Aachen, der die Organisation des „Hauses der Technik“ in Essen in 
den Dienst der Tagung gestellt hat. 
Einen kurzen Überblick über die Arbeit, die Ziele und die Aufgaben der Arbeitsgruppe Baugrund 
und der deutschen Gesellschaft für Erd- und Grundbau gibt die nachstehend im Auszuge 
abgedruckte Ansprache des Vorsitenden bei der Eröffnung der Tagung. 
Die Herausgabe des Sammelbandes der Vorträge ist nur dadurch möglich geworden, daß eine 
‘Reihe von Mitgliedern und Förderern der Gesellschaft Anzeigen für den Band bestellt hat. 
Außerdem haben 

die Dortmund-Hörder Hüttenunion A.G. in Dortmund, 

die Frankipfahl-Baugesellschaft mbH. in Düsseldorf, 

die Philipp Holzmann A.G. in Frankfurt a.M., 

die Hüttenwerke Ilsede-Peine A.G. in Peine, 

die Bauunternehmung Johann Keller GmbH. Niederlassung Hamburg, 

die Lorenz-Bau GmbH. in Iserlohn, 

die August Wolfsholz Preßbeton- und Ingenieurbau K.G. in Berlin-Grunewald 
weitere Beträge zur Verfügung gestellt, um das Erscheinen des Bandes zu ermöglichen. Allen 
Genannten sei auch an dieser Stelle herzlicher Dank gesagt. 


Hamburg, im Herbst 1952 
Dr.-Ing. Lohmeyer 


= 


Aus der Eröffnungsansprache 


des Obmanns der Arbeitsgruppe Baugrund und Vorsigenden der Deutschen Gesellschaft 
für Erd- und Grundbau, Oberbaudirektor a. D. Dr.-Ing. Lohmeyer, Beratender Ingenieur 
- in Hamburg. ; 


Nach Begrüßung der zahlreichen Gäste, besonders auch der vielen Teilnehmer aus dem Ausland, ging 
der Vorsitzende auf den Sinn und das Ziel der Tagung ein. Er ging davon aus, daß kurz nach dem 
ersten Weltkriege die damalige Deutsche Gesellschaft für Bauingenieurwesen den Deutschen „Baugrund- 
Ausschuß“ gegründet hat, der unter dem Vorsit des Ministerialrates Busch bis zum Jahre 1945 wertvolle 
Arbeit geleistet hat. Von Mitte der 20iger Jahre an erfuhr die neuere Baugrundlehre einen starken 
Auftrieb, zunächst aus Anlaß der großen Rutschungen im Rosengarten, des großen Einschnittes, mit 
dem die Bahnlinie Berlin— Frankfurt in das Odertal eintritt. 


Die Namen Krey, von der Versuchsanstalt für Wasser- und Schiffbau in Berlin, Franzius, von der 
Technischen Hochschule Hannover, Kögler, von der Bergakademie Freiberg in Sachsen, waren führend. 
Es entstanden die Deutsche Gesellschaft für Bodenmechanik (Degebo) unter Leitung von Geheimrat 
Professor Hertwig und die Erdbauabteilung der Versuchsanstalt für Wasserbau und Schiffbau unter 
Oberbaurat Ehrenberg. Die Technischen Hochschulen schufen Versuchsanstalten und nahmen die Bau- 
srund-Wissenschaft in ihren Lehrplan auf. Der Bau der Reichsautobahnen, bei denen von Anfang an 
auf die Baugrundfragen größtes Gewicht gelegt wurde, trieb die Entwicklung weiter voran. Auch im 
Ausland wurde im gleichen Sinn gearbeitet. Im Jahre 1936 wurde unter Leitung von Professor Terzaghi 
die International Society of Soil Mechanics and Foundation Engineering in Cambridge (Mass.) gegründet, 
die Niederschriften ihrer ersten Tagungen legten den wesentlichen Teil des damaligen Standes der 
Baugrundwissenschaft fest. 


In der Zeit vor dem legten Weltkriege hatte sich das Bewußtsein durchgesegt, daß man an der neuen 
Wissenschaft nicht vorbeigehen dürfe; aber wie man sie anwenden könne, war dem in der Praxis stehenden 
Bauingenieur meist unklar. Das trifft auch heute noch in großem Umfang zu. Man half sich und hilft 
sich auch noch heute, indem man Gutachten der Versuchsanstalten heranzieht und ihre Ergebnisse 
‚ übernimmt, oft aber ohne daß man sich bewußt wird, ob die zahlreichen Voraussegungen, auf denen 
derartige Gutachten aufbauen müssen, erfüllt sind. Andererseits steht auch die Versuchsanstalt oft der 
Bauausführung zu fern, um abschließend beurteilen zu können, ob die Versuchsergebnisse ohne Ein- 
schränkungen übernommen werden können. Jedenfalls kann der für die Bauleitung allein verantwortliche 
Bauleiter die von der Versuchsanstalt gegebenen wissenschaftlichen Beurteilungen des Baugrundes 
nicht in gleicher Weise werten wie sonstige bautechnische und wirtschaftliche Fragen. Er wird auch meist 
nicht die Zeit haben, sich in das ziemlich schwierige Gebiet der Wissenschaft einzuarbeiten. Es ist hier 
so, wie es bei der immer zunehmenden Spezialisierung der Berufe auf vielen Gebieten der Fall ist: 
Wissenschaft und Praxis klaffen auseinander. 

Wir wollen die Brücke sein zwischen Wissenschaft und Praxis. Wir haben im, Jahre 1948 den Baugrund- 
ausschuß neu gegründet, und zwar im Rahmen des Normenausschusses. Es ergab sich’ aber bald, daß 
zahlreiche Aufgaben angefaßt werden mußten, die über den Bereich des Normenausschusses hinaus- 
gehen. Deshalb ist im September 1950 die Deutsche Gesellschaft für Erd- und Grundbau geschaffen 
worden. Die Mitglieder der Arbeitsgruppe Baugrund im Normenausschuß sind auch Mitglieder der 
Gesellschaft, nur ist die Mitgliederzahl der Gesellschaft heute etwa dreimal so hoch wie die der Arbeits- 
gruppe im Normenausschuß. 

Die Arbeitsgruppe Baugrund des Normenausschusses überprüft die heute geltenden Normblätter, paßt 
sie dem jeweiligen Stand der Technik an und erarbeitet neue Normblätter. Die Arbeit wird zur Zeit 
in den folgenden 6 Arbeitsausschüssen geleistet: 


Belastung des Baugrundes und der Pfahlgründungen, 
Boden- und Gesteinsarten, Körnungen, 


Versuche und Versuchsgeräte, 
Berechnungsverfahren, 


Bodenuntersuchungen, 

Fachausdrücke und Formelzeichen. 
Die Deutsche Gesellschaft für Erd- und Grundbau hingegen erörtert alle schwebenden Fragen des 
Gebietes mit dem Ziel, die wissenschaftlichen Ergebnisse in leicht faßlicher Form der Praxis so zugänglich 
zu machen, daß sie ohne zeitraubendes Einarbeiten übernommen werden können und auch wirklich 
angewendet werden. Sie will die Forschungsaufgaben des Gebietes auf die wirklichen Bedürfnisse 
abstimmen und sie in einem einheitlichen Plan möglichst so ordnen, daß bei der Vergabe von Forschungs- 
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>  Deichbau im Emschergebiet 


Von Regierungsbaumeister a.D. Dr.-Ing. Helmut Carp, 
Dezernent der Emschergenossenschaft und des Lippeverbandes in Essen 


1. Wachsen der Deiche im Emschergebiet 


Wohlschon seit Jahrtausenden baut man in Flußgebieten Deiche aus den an Ort und Stelle angeschwemmten 
Bodenmassen, in der Regel aus sandigem Lehm oder aus lehmigem Sand mit mehr oder weniger Ton- 
gehalt. Hier soll von den besonderen Verhältnissen des Deichbaues im Emschergebiet berichtet werden, 
wo für die heute notwendigen Deichbauten die von alters her bekannten Deichböden nicht zur Ver- 
fügung stehen. 
Die einzelnen Baumaßnahmen der Emschergenossenschaft, deren geseßliche Aufgaben der Vorflut- 
beschaffung und Abwasserreinigung als bekannt vorausgesegt werden können, sind in Zahl, Art und Her- 
stellungszeit, soweit sie mit der Vorflut und damit auch mit dem Deichbau zusammenhängen, maßgeblich 
vom Bergbau beeinflußt. Deshalb müssen zunächst seine Folgeerscheinungen, nämlich die Bergsenkungen » 
besprochen werden. \ 
Durch den Abbau der Kohle unter 
Tage entstehen Hohlräume, die frü- 
her in der Regel und heute noch in 
größtem Umfange zwar durch den 
sogenannten Bergeversag — der 
Bergmann unterscheidet Kohle und 
‘Berge — wieder verfüllt wurden und 
werden, die aber niemals so dicht 
gepackt werden können, daß die 
darüberliegenden Erdschichten, das 
Hangende, sich nicht senkten. An 
vielen Stellen verzichtet man heute 
auch auf den Bergeversag, so daß 
die Senkungen dort erheblich stär- 
ker werden. Die Senkungen segen 
sich bis zur Tagesoberfläche fort, 
und alles, was in ihr liegt, macht die 
Bewegung mit. Einige Zahlen geben 
als Beispiel das Ausmaß der Senkun- 
gen. Der Abbau eines Kohlenflözes 
von 100 cm Mächtigkeit macht sich 
bei Bergeversag an der Erdober- 
fläche durch eine Senkung in der 
Größenordnung von 50 cm bemerk- 
bar. Beim Bruchbau, bei dem man 
die Hohlräume nicht verfüllt, son- 
- dern sich selbst überläßt, so daß sie 
zusammenbrechen, sinkt das Gelände 
bei gleicher Mächtigkeit des Flözes 
sogar um etwa 90 bis 95 cm. 
Wesentlich ist nun, daß sich die Erd- 
oberfläche in Form einer Mulde 
senkt, daß dabei aber der Wasser- 
spiegel der offenen Wasserläufe 
und des Grundwassers unbeeinflußt 
bleibt. Das Gelände sinkt also in den 
Wasserspiegel hinein, und es kommt 
je nach der Höhenlage früher oder 
später zu Versumpfungen, zu Aus- 
uferungen, zu Überschwemmungen. 
In den folgenden Bildern ist das gut 
zu erkennen. 
Der Bachlauf (Bild 1)) ist tief ar das Bild 2. Mündung des Zollvereinsgrabens im Jahre 1948. Infolge Bergbaues ist das 
Gelände eingeschnitten, das Hoch- Gelände abgesunken, der Bach ufert aus. 
wasser verbleibt im Querschnitt. 
13 Jahre später sah dieser Bachlauf so aus, wie es Bild 2 zeigt. Der Wasserspiegel ist breit geworden, 
weil er im Verhältnis zum Gelände gestiegen ist. Der Querschnitt ist verschlammt, der Hochwasserspiegel 
liegt der Geländeoberfläche bedenklich nahe. Bei weiterem Absinken ufert das Hochwasser aus. Wie 
man sich in solchen Fällen hilft, zeigt Bild 3. Durch Fortnahme des Absturzes wird der Wasserspiegel 
gesenkt, der Schlamm, der sich in der Mulde abgesett hat, wird dabei ausgeräumt. Diese Lösung wurde 
früher in erster Linie angewandt. Allmählich sind aber die Abstürze beseitigt worden. Es gibt kaum 


1) Die Bilder 1, 2, 4-7, 9—13, 18—20 entstammen dem Verlage Wilh. Ernst & Sohn, Berlin (Bautechnik 28 (1951), Heft 8, 
S. 192/197). 
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"noch einen Vorrat an Gefälle, auf den man 


Hebung der Sohle gegenüber dem absinkenden Gelände in Frage. In Wirklichkeit bleibt der Wasser 
spiegel etwa auf gleicher unveränderter Höhe, während das Gelände ihm entgegensinkt. In der Sen- 


Lo: 


BC = 


zurückgreifen könnte. Darum kommt immer mehr die 


EN 
ih 


kungsmulde müssen deshalb Deiche gebaut oder vorhandene Deiche erhöht werden. Die besonderen 
Schwierigkeiten des Deichbaues sollen hier behandelt werden. & 


. 


Bild 3. Senkungsmulden erfordern u. U. die Errichtung vom. 
Deichen. Durch Beseitigung des Absturzes und Vertiefung der 
Sohle kann der Wasserspiegel gesenkt werden. 


Das reißende Anwachsen der benötigten Deichmassen geht aus folgenden Zahlen hervor. Ein neuer Deich 
von 1 m Höhe hat etwa 4 m? Querschnitt. Ist aber ein schon vorhandener Deich von 4 m Höhe — solche 
Höhen kommen im Emschergebiet vielfach vor — um lm weiter zu erhöhen, so benötigt man dafür 25,5 m?. 


2. Abmessungen der Deiche 


Als vor rund 50 Jahren die Emschergenossenschaft ihre Arbeiten begann, wurden die Emscher und ihre 


Nebenbäche tief in das Gelände eingeschnitten. 


Deiche an kleinen Vorfutern 
a) Deichhöhe bis. 300m 
7 


Deiche angrolfen Vhrflufern 
(Emscher undgrolfen Nebenbächen) 
&) Deichhöhe zwischen 300u.500m 

= 


ihren Nebenbächen. 


Bild 5. Löffelbagger an einer Bergehalde. 


Gelände 
UNE u 


Der Hochwasserspiegel lag innerhalb der Einschnitte, und 
Deiche waren nicht zu bauen mit Ausnahme von verein- 
zelten Strecken an der Emscher, wo das Gelände schon von 
Natur niedrig lag. Diese ersten Deiche und auch die dann 
später zunächst notwendig werdenden waren niedrig, etwa 
wie es die oberste Darstellung des Bildes 4 zeigt. Die 
Böschungsneigung konnte 1: 1,5 gewählt werden, weil im 
Emschergebiet. das Hochwasser sprungartig innerhalb 
weniger Viertelstunden steigt und fast ebenso schnell 
wieder fällt. Als nun die Deichhöhen wuchsen, konnten 
diese einfachen Deichquerschnitte nicht mehr beibehalten 
werden. Es wurden neue Regelquerschnitte eingeführt. Die 
erste, einfache Form mit 2,5 m Kronenbreite wird auch 
heute noch für kleine Vorfluter bei Deichhöhen bis zu 
3m verwendet. Bei Höhen über 3m, sowie bei Deichen 
an der Emscher und an den größeren Nebenbächen, 
bei denen die Hochwasserwelle nicht so schnell ab- 
klingt, wird die Deichkrone auf 3m verbreitert. Die 
Neigung der Böschungen ist auf der Wasserseitel:2, 


Bild 4. Regelquerschnitte für Deiche an der Emscher und auf der Luftseite 1:3. Reißende Strömung und 


Wellenschlag infolge großer Wasserflächen treten 

nicht auf, sonst müßte zweckmäßig auch die wasser- 
seitige Böschung 1:3 geneigt werden. Auch auf der Luft- 
seite könnte die Böschung 1:2 geneigt werden, ohne daß 
die Standsicherheit gefährdet wäre, aber mit Rücksicht auf 
die leichtere Bewirtschaftung und auf später notwendig 
werdende weitere Erhöhungen soll sie in der Regel 1:3 
abgeböscht werden. Der unterste Querschnitt mit einer 
Höhe von über 5m unterscheidet sich von dem mittleren 
nur durch die 2m breite Berme, die auf der Luftseite aus 
Gründen der leichteren Begehbarkeit angeordnet wird. 


3. Deichbaustoffe 
a) Deichkörper 
Der Bedarf an Deichbaustoffen wird bei der Emscher-. 


genossenschaft wie gesagt von Jahr zu Jahr größer. Die 
früher zum Deichbau außerhalb des Emschergebietes fast 
ausschließlich verwendeten lehmigen Sande fehlen oder 
liegen so weit von den Verwendungsstellen entfernt, daß 
ihre Verwendung nicht in Frage Kommt. Nun gibt es im 
Revier zahlreiche Bergehalden, auf denen von den 
Zechen die Rückstände des Kohlenbergbaues auf- 
geschüttet worden sind und noch werden. Es handelt 
sich dabei hauptsächlich um das sogenannte Neben- 
gestein, das bei den Aus- und Vorrichtungsarbeiten 
und beim Abbau der Kohlenflöze anfällt. Dieses 
Nebengestein besteht hauptsächlich aus Schieferton, 
Tonschiefer, Sandstein und Sandschiefer: Auf die 


Halden werden unter 
 kohlenwäschen anfallen. 


auch die Waschberge 


Sie bestehen meist aus 
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etwa 


gekippt, die beim Waschvorgang in 
faustgroßen 


und kleineren 


S 
den Stein- 
Stücken der 


_ soeben genannten Gesteine. Eine solche Halde zeigt Bild 5. Sie ist viele Meter hoch und bedeckt sehr 
große Flächen. Zunächst interessiert uns das Schüttgut in seinem Aufbau. Der Sandstein bildet meistens 
ziemlich große Stücke, die wetterbeständig sind, also kaum zerfallen. Dagegen sind die Tonschiefermassen 
feiner, sie zerfallen auch leicht an der Luft. Die Lösung der Frage, ob diese Bergehalden zum Deichbau 
herangezogen werden können, wird grundsäßlich darin gesehen, daß die gröberen, also wasserdurchlässigen 
 Haldenmassen als Stügkörper für den Deich verwendet werden, während die feineren Massen auf der 
 Wasserseite eingebaut werden. Dieser Gedanke ist keineswegs neu. Alle Erbauer von Deichen, denen 
nicht genügend gute Deicherde, z.B. Lehm, zur Verfügung steht und die auch mageren Boden verwenden 
müssen, bauen den dichten guten Boden in die Deichmitte als Kern oder auf der Wasserseite ein, trennen 
Staudämmen 
(Talsperren) kennt man diese Trennung der Baustoffe. Erinnert sei auch daran, daß im Voralpengebiet 


den Boden also nach seiner Korngröße im Hinblick auf die Wasserdichtigkeit. 


Flußdeiche aus durchlässigem Kiessand geschüttet worden sind und wohl noch werden. 


Auch bei 


Diese aus der Baupraxis gewonnenen Erfahrungen erhielten ihre wissenschaftliche Unterbauung durch 
gutachtliche en von Professor Dr.-Ing. Streck vom Franzius-Institut der TechnischeR 
Hochschule Hannover im Sommer 1949. Seine Gutachten kommen zu der klaren Schlußfolgerung, daß 
die Bergehalden einen für Deiche geeigneten Baustoff darstellen. 


Eine sehr wichtige Frage, die vor der Verwendung der Bergehalden und der Waschberge geklärt werden 
mußte, war die der Selbstentzündung von Haldenmassen nach der Ablagerung. Wenn auch ein in Brand 
geratener Deich seine Eigenschaft als Hochwasserschuß nicht ohne weiteres verlieren muß, so wären doch 
Sackungen in ihm Fo der Bildung von Hohlräumen unter Umständen bedenklich. Die Frage der 


Selbstentzündung ist durch 


beruhigenden Sinne geklärt worden. 


die praktische Erfahrung und durch wissenschaftliche Untersuchung im 


Es ist bekannt, daß Bergehalden sozusagen „von selbst“ in Brand geraten. Voraussegung dabei ist, daß die 
Halde frei liegt, daß also die Luft mit ihrem Sauerstoff in das Innere der Halde dringen kann, was vor 
allem bei Wind möglich ist. Die an den Haldenmassen sizenden Kohleteilchen oxydieren mit dem Luft- 
sauerstoff, es entsteht Wärme, die nicht im gleichen Schritt mit ihrer Entstehung abgeführt werden kann. 
Es kommt zur Wärmestauung, die schließlich so groß wird, daß die Entzündungstemperatur erreicht wird. 
Dabei spielt wohl auch die Schütthöhe, also der Druck, unter dem die Massen stehen, eine wesentliche 
Rolle. Einen einmal begonnenen Brand einzudämmen oder zu löschen, ist sehr schwer. Verhindert oder 
erschwert man aber von Anfang an, daß der Sauerstoff in das Haldeninnere eindringt, so kommt es nicht 


zur Entzündung. Man muß also 
die aus Bergehalden oder aus 
Waschbergen geschütteten Deiche 
mit einer genügend dicken Sand-, 
Lehm- oder Mutterbodenschicht 
abdecken, dann ist die Gefahr der 
Entzündung gebannt. Bild 6 zeigt 
Grubenberge, die längs eines Em- 
scherdeiches angeschüttet und ohne 
Abdeckung liegen geblieben waren. 
Sie sollten bei späteren Aufhöhun- 
gen in den Deichkörper einbezogen 
werden. Sie gerieten in Brand, 
vielleicht von selbst, vielleicht auch 
durch: Feuerstellen, und werden 
ausgebrannt sein, wenn der Deich 
erhöht werden muß. Schon 1926 
hat die Emschergenossenschaft bei 
einem großen Rheindeich Wasch- 
berge in erheblichem Umfange ver- 
wendet. Sie bilden den Kern des 
Deiches und sind zu beiden Seiten 


mit Lehm abgedeckt. In den 25 Jah- 


Bild 6. Grubenberge sind längs eines Emscherdeiches in Brand geraten. 


ren, die seitdem vergingen, haben sich keine Nachteile gezeigt. Vor 2 oder 3 Jahren wurde der Deich an 
einzelnen Stellen aufgegraben: die Waschberge waren unverändert geblieben. 


In einem anderen, neueren Fall wurden nach einem Deichbruch zur Schließung der Deichlücke Waschberge 
verwendet, die nur mit einer dünnen Mutterbodenschicht abgedeckt werden konnten, weil sonst kein 
anderer Dichtungsboden zur Verfügung stand. Da an der Deichbruchstelle Wasserstandsrohre in den 
Deich eingebaut waren, konnte man auch die Temperatur im Deichinnern messen. Aber in den 5 Jahren, 
die seitdem verstrichen, blieb die Temperatur ziemlich unverändert, sie schwankte nur ganz gering mit 
den Jahreszeiten. Nach allem kann also durch richtigen Einbau der Massen die Gefahr der Entzündung 


beherrscht werden. 
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Auf einige bauliche Eigenschaften der neuartigen Deichbaumassen soll noch kurz eingegangen werden. 
Im Jahre 1948 kam ein aus Haldenmassen neu geschütteter Deich vor seiner Abdeckung mit Mutterboden 
und Rasen in ein bedeutendes Hochwasser. Der Deich ertrug die Beanspruchung durch die starke Strö- 


mung ohne jeden Schaden. Zwei Jahre vorher wurde sogar ein Deich aus Haldenmassen bei Hochwasser 


für einige Zeit überströmt. Im allgemeinen weiß man, daß ein überströmter Deich verloren ist. Hier hielt 
er stand, bis ein Lehmdeich an anderer Stelle brach und das Wasser schnell sank. An der Luftseite wur- 
den die Massen an der Deichkrone nur allmählich durch das überfließende ‘Wasser örtlich fortgespült. 
Die bei bindigen Böden (Lehm) in solchen Fällen gefährlichen Ruischungen und Einrisse in der Deich- 
krone sowie das erschwerte Arbeiten im aufgeweichten Boden waren hier unbekannt. Dieses gute Ver- 
halten der Haldenmassen gegenüber den Vorgängen bei einem Lehmdeich kann bei einer Deichverteidigung 
die entscheidende Rolle spielen. ; 


b) Dichtungsboden 


Bisher sind die Baustoffe für den Stüßkörper eines Deiches behandelt worden. Für die Dichtung des 
Deiches kommen die feinen Haldenmassen, z.B. der infolge der langen Ablagerung auf der Halde oft 


weitgehend zerfallene Tonschiefer in Betracht. Seine dichtenden Eigenschaften erkennt man auf der Bau. 


stelle beim Einbau in den Deich daran, daß bei Regenwetter auf der Oberfläche der Massen, wenn sie 


1 


nur kurze Zeit begangen oder befahren worden sind, Pfüten stehen bleiben, wie man sie auch vom Lehm- 


‘einbau kennt. 


Auch die Rückstände von bestimmten Kläranlagen kommen unter Umständen in Frage, wenn es sich um 
mineralischen Schlamm handelt. Dies haben Untersuchungen des Franzius-Institutes der Technischen 
Hochschule Hannover ergeben. Die Rückstände können danach den üblichen mineralischen Dichtungs- 
böden (Lehm und Ton) gleichgesegt werden, weil sie sich bodenphysikalisch im wesentlichen wie ein 
mineralischer Dichtungsboden gleicher Korngröße verhalten. In den Ablagerungen solcher Kläranlagen 
erkennt man manchmal große senkrechte Trockenrisse, die dadurch entstehen, daß auf den Schlamm- 
lagerplägen frisch aufgespülter Schlamm beim Auftrocknen schrumpft. Der Wassergehalt nimmt dabei 
von etwa 90°/o auf 50° ab, der gesamte Rauminhalt auf !/s. Sobald die Rückstände einmal aufgetrocknet 
und aufgenommen worden sind, zeigt sich die Rißbildung erklärlicherweise nicht mehr. Sie werden auch 
- nicht mehr flüssig, wenn Wasser erneut hinzutritt. 


4. Zerrungen bei Deichen 


Außer den Bergsenkungen, d.h. den senkrechten Bewegungen der Erdoberfläche, treten auch waagerechte 
Bewegungen auf, die Zerrungen und Pressungen genannt werden. Für Deichbauten sind Pressungen 
unbedenklich. Die Zerrungen dagegen können gefährlich werden. Bild 7 zeigt einen solchen klaffenden 


Riß in der Erdoberfläche. Einen Spalt, der wie in Bild 8 einen Deich durchquert, muß der Deichunter- 


N haltungspflichtige jedenfalls als bedenklich ansehen. Zum Glück sind Erdrisse selten. Auch sind die Ab- 
baupläne der Zechen und die geologischen Verhältnisse des Untergrundes bekannt, so daß man die 


Stellen voraussagen kann, an denen gegebenenfalls Risse zu erwarten sind. Diese Stellen werden beson-- 


Ben ders gut überwacht, so daß etwaige Risse bald bemerkt und 
5 vor dem nächsten Hochwasser beseitigt werden können. 
Im ganzen soll man die Gefahr der Rißbildung aber nicht 
überschäßen. 


Bild 7. Riß in der Erdoberfläche, verursacht durch 


bergbauliche Zerrungen. 
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5. Beispiele 
Zum Schluß soll über einige Ausführungsbeispiele berichtet werden, zunächst über einen großen Deich 

an einem Nebenfluß der Emscher. An einer Stelle sind hier in der Zeit von 1912 bis 1950 nicht weniger 
als 7,40 m Senkungen eingetreten. Die folgenden Bilder zeigen das Schicksal dieser Stelle und ihre Ver- 
- änderung im Laufe einiger Jahrzehnte. Bild 9 zeigt die Hebung des Wasserlaufs vor einigen Jahren um 
4m. Er war ursprünglich flach in das Gelände eingeschnitten 
und hatte vor längerer Zeit schon einmal gehoben werden 
müssen. Dabei mußte auch eine Brücke, die 5 Ersaß für die 
‚alte, erste Brücke bereits in höherer Lage errichtet worden 
war, nochmals um 2m gehoben werden (Bild 10). Aber die 
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gängerin, 
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Bild 9. Querschnitt des Boyedeiches in Essen-Karnap. 
Hebung des Bachbettes um etwa 4 m. 


öher als ihre Vor 


Jahre 1941. Die Brücke liegt bereits über 2m h 


mußte aber 1948 durch einen noch höher liegenden Neubau ersett werden. 


ım 


Bild 11. ‚Wie Bild 10 rechts. Das Flußbett ist erneut abgesunken und 
verwildert. Der linke Deich ist zu niedrig geworden. Zustand 1947. 


Essen-Karnap flußaufwärts gesehen 


Bild 10. Boye in 


Bild 12. Wie Bild 11. Die Deiche sind erhöht, das Flußbett eingeengt 
und die Sohle gehoben worden. Zustand 1948. 


EN 


Verdichtung der Schüttmassen durch die Fahrzeuge. 


Bild 14. 


Der ausgebaute Schmiedesbach ist abgesunken und verwildert. 


Bild 15. Der Schmiedesbach wurde gehoben und mit Deichen 
eingefaßt. Der Abfluß ist wieder geregelt. 


chi 
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Bild 13. Deicherhöhung an der Boye in Bottrop (Lastkraftwageneinsaß). 


Senkungen een immer wei 
(Bild 11) und mußten ausgeglichen 
werden. Heute sieht die Brücken 

stelle aus, wie Bild 12 zeigt, und da- 
mit ist für längere Zeit vorgesorgt. 


Für eine weitere Stelle im gleichen 4 
Bachlauf, nur weiter oberhalb ge- E 
legen, zeigt Bild 13, wie die Deich- 3 
massen mit Lastkraftwagen an- | 


gefahren werden. Das hat den sehr 
2 


großen Vorteil, daß die Schütt- 
massen laufend zwangsläufig ver- 
dichtet werden. Stampfgeräte ver- 
wendet die Emschergenossenschaft 
ungern, weil nicht zu jeder der 
zahlreichen Baustellen dauernd 
ein Bauaufsichtsbeamter abgestellt 
werden kann. der den Gebrauch 
der Geräte überwacht. 

Der in Bild 14 dargestellte, früher 
ausgebaute und in Ordnung ge- 
brachte Bachlauf war abgesunken und 
verwildert. Den Wasserspiegel durch Ver- 
tiefung unterhalb abzusenken, war nicht 
möglich, der Bach mußte gehoben und 
mit Deichen eingefaßt werden (Bild 15). 

Rechts im Bilde fehlt noch das Pumpwerk, 


NE 


mit dem das Gelände zu beiden Seiten 
des Baches künstlich entwässert wird. 
Das Hinauswachsen der Wasserläufe mit 
ihren Deichen über das Gelände hinaus 
führt manchmal zu sehr schwierigen 
Verkehrsverhältnissen. Über die hohen 
Deiche hinweg müssen die Straßen und 
die Eisenbahnen geführt werden. Sie ver- 
langen lange Rampen, die manchmal nicht 
entwickelt werden können. Das war der 
Hauptgrund für die in den legten Jahren 
mit einem Aufwand von etwa 50 Milli- 
onen Mark durchgeführte Verlegung des { 
Emscherunterlaufes auf 14 km Länge. 
Auf die recht fesselnden Zusammenhänge 
kann hier nicht näher eingegangen wer- | 
den, vielmehr können nur die Deich- 
fragen behandelt werden. Schon bei dem £ 
großen. Rheinhochwasser zur Jahreswende 
1925/26 traten am Unterlauf Überschwem- 
mungen auf, von denen das Bild 16 eine 
Vorstellung vermittelt. Die früher ge- 
bauten Deiche wurden, da die Senkungen 
weiter gingen, in den folgenden Jahren 
mehrfach erhöht. Sehr viele Brücken 
konnten aber nicht mitgehoben werden 4 
wegen der Unmöglichkeit, die Rampen zu 
entwickeln. An einer Zechenbahnbrücke | 
ergaben sich bei einem Hochwasser im 
Februar 1948 die in Bild 17 gezeigten 
Verhältnisse. . Die Deichlücke konnte. 
ebenso wie bei einer Reihe anderer 
Brücken, durch Dammbalken verschlossen 
werden, wie es Bild 18 für ein Gleis an- 
gibt. Das Bild ist bei einer Probeschlie- | 
Bung aufgenommen worden. 

Die geschilderten schwierigen Verhält- 
nisse sind beseitigt, seitdem die Emscher 
einen neuen Unterlauf erhalten hat. Beim 
Bau der neuen Emscherstrecke ist auf die 
in späteren Jahrzehnten. zu erwartender 
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Bild 16. Überschwemmun- 
gen am Emscherunterlauf 
beim Rheinhochwasser um 
die Jahreswende 1925/26. 


Senkungen infolge des Bergbaues soweit wie möglich Rücksicht genommen worden, unter anderem durch 
Erwerb eines breiten Geländestreifens für die späteren Deiche. Bild 19 gibt den heutigen Einschnitt 
des dreieckförmigen Querschnittes in das Gelände wieder und gestrichelt die später vielleicht 10 m hoch 
werdenden Deiche. Auch hier wird die Emscher hoch über das Gelände hinauswachsen, aber es ist Vorsorge 
getroffen worden, daß die Verkehrswege auch IC: 
später noch über sie hinweggeführt werden 
können. 


Den Querschnitt eines sehr wichtigen Deiches 

% am Rhein, des großen Beeckerwerther Deiches ri 
en zeigt Bild 20. Die alte Deichkrone liegt heute 

nn = tiefer als der höchste Wasserspiegel des Rhei- 
nes. Zwei Erhöhungen waren schon früher 
nötig, die dritte, die voraussichtlich für lange 
Jahre ausreichen wird, ist zur Zeit im Gange. Eu 
Bei der jegigen Aufhöhung werden für den m 
Stügkörper des Deiches ausgebrannte Gruben- 
berge verwendet, die an der Wasserseite mit ie 
einer kräftigen Lehmdichtung abgedeckt wer- 
den. Hier war wegen der überragenden Bedeu- A; 
tung des Deiches für das Hinterland die Ver- 
wendung der Klärrückstände als Dichtungs- 
massen noch nicht erlaubt. Zwischen Lehm- und 


Bild 17. Die Brücke für eine Zechenbahn mußte in tiefer 
Lage bleiben, weil die Rampen nicht entwickelt werden 
konnten. In die Deichlücke mußte ein Dammbalkenverschluß 
eingebaut werden. — Das Bild zeigt den Rückstau des 


Grubenbergen ist eine Sandschicht als Filter- 
schicht eingebaut, die Professor Dr. Streck 
vorgeschlagen hat und die verhindern soll, daß 


Rheinhochwassers vom 3. Januar 1948. bei Wasserandrang Lehmteilchen in den porö- 


Bild 18. Dammbalkenverschluß an der 
Kleinen Emscher in Duisburg-Hamborn für 
"die zweigleisige Zechenbahn des Bildes 17. 
Eine Hälfte ist probeweise geschlossen 
worden, 
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\ - ie 
sen Stügkörper eindringen, was zu Einbrüchen in die Deichkrone führen könnte. Der Deich ist beider- 
seits 1:3 abgeböscht. Luftseitig wäre wohl eine Neigung von 1:2 technisch zulässig gewesen, aber wegen 
der besseren Bewirtschaftung, sowie wegen etwaiger weiterer Erhöhungen in späterer Zeit wurde auch x 
hier 1:3 gewählt. . 
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Grubenberge 
Bild 20. Querschnitt des Rheindeichs Beeckerwerth in Duisburg. 


6. Ausblick 


Zum Schluß sei ein kurzer Ausblick in die Zukunft gestattet. Wie mag das mit den Deichen weiter gehen? 
Werden sie immer weiter wachsen? Solange der Bergbau umgehen wird, werden auch die Senkungen des 
Geländes anhalten und damit die Vorflutstörungen größer werden. Zunächst werden sicherlich die Deiche 
wachsen, denn das Bestreben der Emschergenossenschaft muß sein, die Pumpwerksgebiete klein zu 
halten. Man wird daher, so lange es möglich ist, die Bäche mit Deichen über die Senkungsmulden hinweg 
führen und nur für die Mulden selbst Pumpwerke bauen und betreiben. Aber das geht nicht beliebig 
so weiter. In jedem einzelnen Falle wird man früher oder später die Vorflut durch Pumpwerke beschaffen 

müssen, so daß die Deiche dann im allgemeinen nicht mehr weiter wachsen, sondern sogar vielleicht an 
vielen Stellen überflüssig werden. ® 


Zum Abschluß zeigt Bild 21 anschaulich die im Jahre 1950 von der Emschergenossenschaft künstlich ent- 
wässerten Pumpgebiete und ihre voraussichtliche Vergrößerung bis zum Jahre 1960. In 1950 waren es 
16°/0 des Niederschlagsgebietes der Emscher, 1960 werden es 36°%/o sein. Fast überall im Gebiet sinkt die 
_ Erdoberfläche, denn fast überall werden die Kohlenflöze abgebaut. Das geschieht schon ein Jahrhundert 
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Bild 21. Poldergebiete der Emschergenossenschaft im Jahre 1950 und 1960. 


lang. Wie Dr. Ramshorn vor kurzem in der Zeitschrift „Die Wasserwirtschaft“ berichtete, sind seitdem 
3,8 Milliarden Tonnen Kohle abgebaut worden. Denkt man sich die daraus folgenden Senkungen gleich- 
mäßig verteilt, so kommt man zu einer mittleren Senkung des ganzen Emschergebietes um 2,6 m. Das 
größte Senkungsmaß ist dabei rund 10 m. Im ganzen sind etwa 2,1 Milliarden Kubikmeter Massen an der 
Erdoberfläche verschwunden. Diese Zahl beleuchtet noch einmal schlagartig die Bedeutung der Deich- 
bauten im Emschergebiet. re 
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Die Standsicherheit von Bergehalden 


Von Dr. -Ing. Josef Schmidbauer, Beratender Ingenieur, Erdbaulaboratorium Essen. 


Im Ruhrgebiet bereitet die Unterbringung des Abraumes aus den Bergwerken zunehmende Schwierig- 
keiten. Die „Berge“ werden in Bergehalden angeschüttet, deren Zahl und Abe sueen ständig zunehmen. 
Ursprünglich hat man der Ausführung der Schüttungen keine besondere Heute beigemessen, man 
schaffte die Bergemassen auf dem kürzesten Wege und mit geringsten Mitteln beiseite: Die zunehmende 
Dichte der Bebauung im Industriegebiet hat aber dazu geführt, daß die Halden vielfach innerhalb des 
Bereiches der Zechenanlagen erstehen und häufig Simitrelhar an Bauwerke, Verkehrswege und Wasser- 
läufe heranreichen. Um an Pla zu sparen, werden die Halden möglichst hoch geschüttet, sie erreichen 
bis zu 100 m Höhe. Eine solche Halde aus steinigem, grobstückigem Boden ist hinreichend standfest, 
Schäden aus Haldenbewegungen treten nur selten ein. Bei besonders ungünstigen Verhältnissen, vor 
allem bei nachgiebigem Untergrund und bei großer Höhe der Halde, können aber Rutschungen vor- 
kommen, deren Beseitigung meist erhebliche Schwierigkeiten und Kosten verursacht. Im folsend sollen 


einige Beispiele geschildert werden. 


1. Abrutschen einer Haldenböschung 


Im Sommer 1951 war an der 
in Bild 1 im Querschnitt ge- 
zeigten Halde ein Böschungs- 
rutsch eingetreten. Der Un- 
tergrund besteht auf 3 Tiefe 
aus Ton und Lehm mit öri- 
lichen Einlagerungen von Torf 
und Schlick. Darunter folgen 
etwa 3 m mächtige sandige 
Böden, die dann in den festen 
Mergel des Grundgebirges 
übergehen. Die Halde selbst 
besteht aus Sandstein, Sand- 
schiefer und Tonschiefer. Die 
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0=350° 
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alte Halde 
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Tonboden 


Böschung ist in frischer 
Schüttung unter 35° geneigt, 


sandiger Boden 
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etwa entsprechend dem Win- 
kel der inneren Reibung der 
grobstückigen Schüttung. Die 
alte Halde wurde nach mehrjähriger Unterbrechung 
durch Überschütten der Haldenböschung aufgehöht. 
Der Böschungsfuß der neuen Schüttung lag nur 7m 
von der Böschung eines Baches entfernt. Die Rut- 
schung trat plößlich ein und schüttete den Bachlauf 
auf 40 m Länge größtenteils zu. Die übrige Strecke 
der 200m langen Haldenböschung blieb unverän- 
dert. Da der Bach Niedrigwasser führte, blieb die 
Vorflut, allerdings mit einem Aufstau, noch erhal- 
ten. Da aber bei Hochwasser die Deiche gefährdet 
waren und für eine unmittelbar oberhalb gelegene 
kleine Stadt erhebliche Hochwasserschäden ent- 
stehen konnten, war die Beseitigung der Rutschung 
und die Sicherung der übrigen Strecke der Halden- 
böschung notwendig. Die Verlegung des Baches im 
Bereich der Halde würde etwa 250 000 DM kosten, 
ein Betrag, der für die betroffene Zeche eine außer- 
ordentliche Belastung darstellen würde. Deshalb 
mußte zunächst geprüft werden, ob im übrigen 
Haldenteil ähnliche Rutschungen noch zu erwarten 
seien. 


Dazu war zuerst die Ursache der Rutschung festzu- 
stellen. Beim Abtragen der gerutschten Massen 
zeigte sich, daß der am Böschungsfuß unmittelbar 
unter Geländeoberfläche anstehende Ton hochge- 
drückt und vorgeschoben worden war. Über dem Ton 
lag eine etwa 50 em hohe Schicht aus stark verwitter- 
tem, weichem Schieferton. Teile der Böschungsver- 
kleidung waren am Ende des Schüttkegels festzu- 
stellen. Diese Beobachtungen ließen vermuten, daß 
die Gleitfläche durch den tieferen Untergrund bis 
etwa zur haldenseitigen Berme des Baches führte. 


Bild 1. 


Querschnitt durch die Halde und den abgerutschten Haldenfuß. 
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Erst nach vollständigem Abräumen der Schüttmassen war hauptsächlich an der Lage der durchw 
Humusdecke festzustellen, daß sich die Geländeoberfläche vor dem Haldenfuß nicht verschoben ha 
der gerutschten Haldenböschung waren noch Teile der alten Halde zu erkennen, woraus zu schließen 
war, daß der Boden entlang der alten Haldenböschung abgerutscht war. 
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Bild 3. Gleitflächen für 
die Standsicherheits- 
untersuchungen. 
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Die alte Halde hatte mit 37,5° Neigung eine steilere Böschung als die neue Schüttung. Durch Aufgraben 
wurde festgestellt, daß die Oberfläche der alten Halde auf mindestens 2m Tiefe aus stark verwittertem 
und festem, verkittetem Schieferton besteht. Furchen, die das Niederschlagswasser an der Oberfläche 
gebildet hatte, ließen erkennen, daß die alte Haldenböschung praktisch undurchlässig ist. 


Aus diesen Beobachtungen konnte der Bewegungsvorgang abgeleitet werden, der in Bild 2 dargestellt ist. 
Der.Fuß der neuen Haldenschüttung ist in der Nähe der Oberfläche des Geländes weggeschoben worden, 
dadurch verlor der obere Teil der Halde seine Stüße, kam in Bewegung und schob sich über den unteren 
Teil hinweg. Beide Bewegungen sind wahrscheinlich annähernd gleichzeitig verlaufen. 


Bild 3 zeigt im Querschnitt einige der untersuchten Gleitflächen. Bei den Untersuchungen der Standsicher- 
heit wurden verschiedene Werte der Scherfestigkeit des Untergrundes und der Haldenmassen eingeseßt, 
die jedoch für die grundsägliche Darstellung nicht von Interesse sind. 


Für die erdstatischen Untersuchungen waren 2 Festigkeitswerte hinreichend bekannt, und zwar die Scher- 
festigkeit des oberflächennahen Tones mit einem Reibungswinkel von 20° und die Scherfestigkeit der 
frischen Haldenschüttung im oberen Böschungsteil mit einem Reibungswinkel von 35°. Unsicher war 
jedoch der Scherwiderstand entlang der alten Haldenböschung. Für diesen mittleren Teil der Gleitfläche 
wurde aus dem Befund des verwitterten Tonschiefers ein Reibungswinkel von 32° ermittelt. Die Gleit- 
flächen 1, 2 und 3 des Bildes 3 ergaben aus dem Verhältnis der schiebenden und widerstehenden Kräfte 
eine rechnerische Sicherheit von 1,0, also gerade Gleichgewicht. Für die im Inneren der alten Halde 
liegenden Gleitflächen 4 bis 7 ist die Sicherheit größer als 1 und nimmt, je weiter die Gleitfläcke von 


‚der Böschung entfernt liegt, stetig zu. Einige Werte sind nachfolgend angegeben: % 


Gleitfläche Nr. 


Gleitsicherheiten: 


ohne Aufhöhung 1,0 1,0 


mit Aufhöhung — == 


1,07 | 1,10 


Bei einer Rutschung muß immer zuerst die Gleitfläche der geringsten Sicherheit in Bewegung geraten, 
das sind in diesem Fall die vor der alten Haldenböschung liegenden Gleitflächen 1 bis 3, die entweder 
etwa in Geländehöhe (a) oder etwa an der Sohle des Bacheinschnittes (b) auslaufen können. Wenn der 
Reibungswinkel des Tonbodens in der gesamten Schicht einheitlich 20° beträgt, sind diese beiden Gleit. 
flächeneinrichtungen statisch gleichwertig. Der Tonboden hatte aber nach den Untersuchungen eine 
geringe Haftung (Kohäsion), die zur Folge hat, daß die oberflächennahe Gleitung den rechnerisch ungün- 
stigsten Zustand darstellt. Sie hat sich denn auch tatsächlich eingestellt, 


Die Zeche ist gezwungen, die Halde weiter aufzuhöhen. Daher sollte untersucht werden, ob die Auf- 
höhung tro der Rutschgefahr noch zu vertreten war. Die Untersuchungen ergaben, daß Gefahr nur 
für den böschungsnahen Haldenteil besteht, und daß eine weitere Aufhöhung der Halde, die genügend 
weit von der Rutschzone entfernt anseßt, die Rutschgefahr nicht nennenswert erhöhen würde. Bild 3 
zeigt einen Vorschlag, wie die weitere Aufhöhung durchgeführt werden könnte. Er verwendet Bermen, 
um den Böschungswinkel abzuflachen. Es muß nämlich damit gerechnet werden, daß bei der Schüttung 
von Tonschiefer die ursprünglich in frischer Schüttung vorhandene Scherfestigkeit mit einem Reibungs 
winkel von 35° durch Zerfall des Schiefers vermindert wird. Die dargestellte weitere Aufhöhung wirkt | 
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sich nur aD die Gleitflächen 6 und 7 aus und vermindert ihre ursprüngliche‘ Sicherheit von 1,19 auf 1,13 
_ and von 1,29 auf 1,17. Die Gleitsicherheit ist demnach im Bereich der neuen Aufhöhung immer noch 
erheblich größer als im vorderen Böschungsbereich. 


Da zur Zeit der Rutschung erhebliche Niederschläge gefallen waren. lag- die Vermutung nahe, daß sie 

eine wesentliche Ursache der Rutschung waren. In Bild 4 sind die Niederschlagsmengen angegeben. Die 
Gesamtverteilung der Niederschläge ist durchaus normal, jedoch war 5 Tage vor der Rutschung ein wolken- 
bruchartiger Regen niedergegangen. Die Niederschlagsmengen im Verlauf des Jahres und unmittelbar vor 
‚der Rutschung betrugen: 


Januar 1951 73,6 mm 
1.8.1951 Hr Februar 1951 60,3 mm s 
2.8.1951 2a mm März 1951 734mm für y=18 tim’, n=10 
3.8.1951 0,4 mm April 1951 71,7 mm für y=19 em’; n=08 
4.8.1951 71mm Mai 1951 65,9 mm i 
5.8.1951 29mm Juni 1951 62,1mm 
SEE FETTE Juli 1951 84,8 mm 
Summe  40,3mm ps 5. 8.1951 40,3 mm 


a 
7 neue Halde 


alfe Halde 


Ansii 
RE 532.1 mm Insfieg des Grundwassers 


Bis zum Zeitpunkt der Rutschung am 5. 8. 1952, 
also in 60°/o eines Jahres, waren demnach 
532,lmm oder 69% der Jahresniederschläge 
(780 mm) gefallen. Bild 4. Einfluß der Niederschläge. 


Der Regen kann folgende Wirkungen gehabt haben: 


1. Eine starke Durchfeuchtung und damit eine Erhöhung des Raumgewichtes der Haldenmassen. 
Nimmt man an, daß das Raumgewicht von 1,8 auf 1,9 t/m? erhöht wurde, so errechnet sich daraus 
eine Verminderung der Standsicherheit um etwa 1°/o. Wenn also vor der Rutschung gerade Gleich- 
gewicht (Sicherheit 1) herrschte, so verminderte sich die Sicherheit durch den Regen auf 0,99, 
so daß die schiebenden Kräfte überwogen. 


2. Wenn das Niederschlagswasser der Halde entlang der dichten alten Haldenböschung ablief, konnte 
die Oberfläche der alten Haldenböschung, die aus tonig zerfallenem Schiefer besteht, aufgeweicht 
werden, so daß hier die Scherfestigkeit erheblich verringert wurde. Allerdings ist anzunehmen, 
daß die alte Haldenböschung durch die über das ganze Jahr verteilten Niederschläge immer hin- 
reichend feucht gehalten worden ist. 


3. Die an der Böschung ablaufenden Niederschläge spülen die Feinanteile des zerfallenen Tonschiefers 
nach unten und füllen dort die Grobporen der Schüttung. Der Haldenfuß kann dadurch verhält- 
nismäßig wasserundurchlässig werden. Die Niederschlagsmengen üben deshalb beim Durchtritt 
durch den Haldenfuß einen waagerecht gerichteten Strömungsdruck aus, der den Sicherheitsgrad 
herabsett. Die Tonanreicherung an der Berührungsfläche zwischen Halde und Untergrund ver- 
mindert überdies die Scherfestigkeit. 


Alle diese Wirkungen sind gering und ergeben rechnerisch nur eine Verminderung des Sicherheitsgrades 
um 1 bis 30/0. Außerdem haben derartige Niederschlagsmengen mit ihren Folgen sicherlich bereits wieder- 
holt die Haldenböschungen beansprucht. Wenn sich eine Böschung im Grenzzustand des Gleichgewichtes 
befindet, genügen die kleinsten Wirkungen, um eine Bewegung auszulösen. Diese Wirkungen können also 
der äußere Anlaß für die Bewegung gewesen sein, nicht aber die Ursache für die Rutschung überhaupt. 
Ohne diese Wirkungen würde die Rutschung wahrscheinlich aus ähnlichem äußeren Anlaß später doch 
eingetreten sein. Entscheidend ist, daß sich die böschungsnahen Schichten der Halde an der Grenze des 
Gleichgewichtes befinden. Da überdies mit dem stetigen Zerfall des Tonschiefers und dauernder Abnahme 
seiner Scherfestigkeit gerechnet werden muß, sind Sicherungsmaßnahmen notwendig. 


Die Frage, ob im nicht abgerutschten Haldenteil weitere Rutschungen zu befürchten sind, hängt im wesent- 
lichen davon ab, ob die gleichen ungünstigen Untergrundverhältnisse vorliegen. Die bisherigen Aufschlüsse 
haben an mehreren Stellen gleiche Bodenverhältnisse ergeben, die Untersuchungen sind jedoch noch nicht 
abgeschlossen. Sollte sich ergeben, daß keine hinreichende Sicherheit mehr vorhanden ist, so kommt, 
wenn die erheblichen Mittel für die Verlegung des Baches nicht aufgebracht werden können, als erste 
Maßnahme die Entwässerung des Haldenfußes und des Vorlandes durch Sickergräben und Dränung als 
Teilsicherung in Frage. Ein bestimmter rechnerischer Sicherheitsgrad kann aber in solchen Fällen häufig 
nicht gewährleistet werden, Es muß meist genügen, mit den verfügbaren Mitteln nur eine grundsäßliche 
Verbesserung des bisherigen Zustandes zu erreichen. 


Hier soll noch kurz auf die Verwitterung des Tonschiefers eingegangen werden, da er nicht nur auf Halde 
geschüttet wird, sondern auch mangels anderen Bodens vielfach zu Dammschüttungen verwendet werden 
muß. Die obere Darstellung in Bild 5 zeigt den Zerfallvorgang des Tonschiefers. Ein frisches Stück, als 
Würfel dargestellt, zerfällt an der Luft entsprechend seinen Klüften und Spalten in feinblättrige kleine 
Stücke, In einer Schüttung aus groben Stücken frischen Schiefers füllen sich durch diesen Zerfall allmäh- 
lich die großen Hohlräume. Die kleinsten Stückchen zerfallen ihrerseits wieder zu toniger Masse, so daß 
schließlich die noch nicht zerfallenen Stücke allseitig von Ton umgeben sind. Solange sich die festen Stücke 
noch annähernd berühren, ist noch annähernd die Scherfestigkeit einer Steinschüttung vorhanden, Bei 
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weiterem Zerfall aber liegen die festen Teile schwimmend im Ton und die Scherfestigkeit der Schü Im: 
fällt auf den Wert der Scherfestigkeit des Tones. Leider ist der Zerfallvorgang noch nicht hinreiche 
geklärt. So ist vor allem nicht bekannt, ob und in welchen Zeiträumen der Zerfall noch fortschreitet ® 
wenn bereits alle Hohlräume mit Ton ausgefüllt sind. FE. 
Bild 5 zeigt das Untersuchungsergebnis einer Probe, die nach der Rutschung aus der Gleitfläche an der 


alten Haldenböschung entnommen worden ist. Die ursprünglich steinige Schüttung war so weit zerfallen, 
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daß sie im Kornaufbau einem Lehm entsprach. Die Scherversuche ergaben einen mittleren Reibungs- 
winkel von 32° und für die Feinanteile (< 0,2 mm) einen Reibungswinkel von 26°. In Bild 6 ist links 
unten nach Untersuchungen von Peters!) dargestellt, wie sich die Festigkeit eines derartigen Bodens 
durch den Zerfall verändert. Peters hat die Scherfestigkeit von Sand-Ton-Gemischen bei wechselndem 
Gehalt der Einzelteile untersucht. Aus dieser Darstellung ist zu ersehen, daß die Scherfestigkeit mit 
zunehmendem Tongehalt von dem Wert des Sandes auf den Wert des Tones abnimmt. 
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2. Rutschung einer Spitzhalde 


Bei der in Bild 6 dargestellten Spitshalde werden die vorwiegend aus Tonschiefer bestehenden Bergemassen 
mit einem Schrägaufzug auf die Halde befördert und dort über ein Silo und Förderbänder vor Kopf ver- 
kippt. Vor einigen Monaten hatte sich quer durch die Halde ein Böschungsabriß gebildet, mit einem 
gletscherartigen Ausfließen des Haldenfußes an mehreren Stellen. Die Fließgeschwindigkeit beträgt 1 bis 
3m im Monat. Durch die Rutschung wurden eine entlang der Halde laufende Straße und eine Zechen- 
bahn gefährdet. Die Gleitbewegung geht jedoch so langsam, daß Straße und Bahn durch Abtragen 
der unmittelbar anstehenden Haldenmassen frei gehalten werden können. 


Der Untergrund besteht bis zu etwa 10 m Tiefe aus Lößlehm, für den durch Scherversuche ein Reibungs- 
winkel von 30° ermittelt wurde. An einigen Stellen ist die Halde über ehemaligen Schlammteichen ge- 
schüttet. Der darin abgelagerte Kohlenschlamm hatte einen mittleren Reibungswinkel von 24,5°. 


Nach den Standsicherheitsuntersuchungen dürfte bei diesen Reibungswinkeln auf dem Lehmuntergrund. 


keine Rutschung eintreten, während sich auf dem Kohlenschlamm gerade Gleichgewicht für böschungs- i 
nahe Gleitflächen ergibt. 
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Infolge der großen Auflast der Schüttung wird im Untergrund durch den Porenwasserüberdruck die 
Reibung vermindert, vor allem dann, wenn der Boden mit Wasser gesättigt ist, was in den Schlammteichen 


) Peters, Die Scherfestigkeit von Ton-Sand-Gemischen, Doktorarbeit, Technische Hochschule Hannover 1938. 
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_ immer der Fall ist. Der Lehmboden ist im Bereich der Abriß-Stelle und der Rutschungen stark durch- 
 näßt, weil sich hier in den Geländemulden das Sickerwasser sammelt. Die Durchnässung ist besonders 
dadurch vermehrt worden, weil unter der Abriß-Stelle ein kleiner, natürlicher Wasserlauf floß, der durch 

die Halde überschüttet worden ist. Versuche ergaben, daß bei der vorliegenden Belastung und dem fest- 
gestellten Wassergehalt der Reibungswinkel des Lehmbodens von 30° auf 25° und des Schlammes von 
24,5° auf 18° absank. Mit diesen Werten ist rechnerisch der Gleichgewichtszustand für böschungsnahe 
Bereiche der Halde überschritten und die Rutschgefahr gegeben. 


Durch das allmähliche Ausfließen des Böschungsfußes wird der obere Haldenteil entlastet, und es wird 
gewissermaßen ein Widerstandkörper vor dem Haldenfuß gebildet. Die Bewegung kommt von selbst zur 
Ruhe, wenn die Gleitung ein gewisses Maß erreicht hat. Nach den durchgeführten Untersuchungen dürfte 
der Gleitweg für den kleinsten Reibungswinkel des Lehmbodens höchstens 30 m betragen. Die Gleit- 
bewegung wird jedoch verstärkt, da an der Rutschungsstelle im oberen Haldenteil laufend Bergemassen 
aufgekippt werden. 


Fordergerat 
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Ausbildung und Verstärkung der Stützmauer 


Ausfließen des Böschungsfußes 
Öeschwindigkeit 7-3 m mono 
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Vor dem Böschungsfuß steht eine Mauer, die ursprünglich errichtet worden ist, um die benachbarte Straße 
vor abrollenden Steinen zu schüßen. Sie ist durch die Rutschung zu einer Stügmauer geworden und hat 
sich auf einem Teilstück unter dem Druck der Haldenmassen nach außen geneigt. Wenn man die Größen- 
verhältnisse vergleicht (Bild 6), erscheint es unwahrscheinlich, daß eine im Vergleich zur Halde so winzige 
Mauer einen Böschungsrutsch zum Halten bringen kann. Je weiter aber der Gleitkörper sich nach vorne 
schiebt, um so günstiger wird das Verhältnis der widerstehenden zu den schiebenden Kräften. Deshalb 
ist es durchaus möglich, daß an der Mauer nur noch geringe Widerstandskräfte erforderlich sind, um den 
Gleichgewichtszustand und damit den Ruhezustand herzustellen. 


Für die weitere Schüttung bestand vor allem die Aufgabe, die Straße und die Zechenbahn zu schüßen. 
Hierfür wurde die Hauptursache der Rutschung — die Durchnässung des Untergrundes — durch Dränung 
und Sickergräben weitgehend beseitigt. Die Mauer wurde durch tiefgehende, als Winkelstügmauer aus- 
gebildete Pfeiler verstärkt. Dadurch wird vermieden, daß sie kippt, und ein Verschiebewiderstand von 
etwa 60 t für 1 m Mauer erzeugt. Als weitere Sicherung soll im gefährdeten Bereich die Haldenhöhe 
verringert werden, um bei Zugrundelegung einer Böschungsneigung von 35° noch einen Sicherheitsstreifen 
zu Straße und Bahnlinie zu erhalten. Wesentlich ist, daß keine plößliche unvorhergesehene Rutschung 
eintritt, was aber nach eingehenden Untersuchungen und den sich über ein Jahr erstreckenden Beobach- 
tungen unwahrscheinlich ist. Bei einer langsamen Gleitung können noch rechtzeitig Sicherungsmaßnahmen 
getroffen werden. 


3. Sicherung rutschgefährdeter Halden 


Es kann nicht allgemein angegeben werden, wann eine Halde rutschgefährdet ist und welche Sicherungs- 
maßnahmen zu treffen sind, da die Abmessungen der Halde, die Beschaffenheit des Schüttgutes, die Gelän- 
deform und die Untergrundbeschaffenheit zu verschiedene Einflüsse ausüben. Daher soll nur auf einige 
grundsäßliche Zusammenhänge hingewiesen werden, die in Bild 7 angedeutet sind. Der Untergrund ist 
in Bild 7 als Ton und Sand bezeichnet, wodurch nur angedeutet werden soll, daß unter Geländeoberfläche 
eine Bodenschicht von geringem Scherwiderstand und darunter eine Schicht von großem Scherwiderstand 
liegt, entsprechend dem im Industriegebiet vorherrschenden Bodenaufbau. 

In Bild 7a ist vor dem Haldenfuß ein Schüttkörper aus körnigem Boden gezeichnet. Er leistet Widerstand 
gegen das Abrutschen des Haldenfußes auf der oberen kurzen Gleitfläche und erheblich größeren Wider- 
stand gegen Verschieben auf der tiefliegenden Gleitfläche. Der Belastungskörper stellt sozusagen 
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' Gefährdung für Dritte besteht. Treten jedoch Rutschungen an Stellen auf, an denen ein öffentliches 


14 Schmidbauer, Die Sehen von Bergehalden. 


eine Berme innerhalb der Gesamtböschung dar. Dies ist wohl die See Sicherungsmaßnahme. 
jedoch nur wirksam, wenn der Untergrund nennenswerte Scherfestigkeit hat und wenn in ihm durc 
Belastung die Scherkräfte schnell und möglichst in voller Größe geweckt werden. 

Wenn im Untergrund z.B. plastischer Tonboden liegt, dann wird durch die plögßliche Belastung ein 
I kodsnändecher Spannungszustand it im Ton erzeugt, reibungsvermindernd wirkt und zum teilweisen 
Abrutschen des Belastungskörpers führen kann 
(Bild 7b). Dadurch können die Verhältnisse 
gegenüber dem ursprünglichen Zustand sogar | 


Belastungskörper vor dem Haldenfuß \ 
noch verschlechtert werden. Bei weichem Unter- 


grund kann eine Fußanschüttung nur wirkungs- 
voll sein, wenn es gelingt, die Scherfestigkeit 
des rutschgefährlichen Bodens zu erhöhen, bei- 
spielsweise durch Dränungen, Sickerungen oder 
auch durch elektro-chemische Verfestigung. i 
Wenn eine Halde auf rutschgefährlichem Unter- 
grund neu angelegt werden soll, ist es zweck- | 


mäßig, vorher eine Schüttung geringer Höhe 
aufzubringen (Bild 7c) und erst, nachdem diese 


Belastungskönper nur wirksam, wenn 
im Untergrund‘ großer Scherwiderstand‘ 


vorhanden. ( Verdichtung.) 
; & Schüttung durch ihr Eigengewicht die Scher- 


festigkeit des Untergrundes erhöht hat, die 
Soße Haldenlast auf sie abzuseten. E 


Dagegen wird die in Bild 7d dargestellte Lösung 
wohl selten durchführbar sein, nach der der 
rutschgefährliche Boden unter dem Böschungs- 
fuß ganz oder teilweise entfernt und durcd® 
Haldenmassen ersegt wird. Auf diese Weise 
wird die Scherfestigkeit erhöht, außerdem wird 
die nach dem Einschnitt gerichtete Gleitfläche 
abgeflacht. Bei dieser Anordnung könnte noh 
zusäßlich ein Belastungskörper vor dem Halden- 
fuß angeordnet werden. 
Jedenfalls zeigen die Darstellungen in Bild 7a 
bis d, daß zumindest bei der Neuanlage einer F 
Halde die Rutschgefahr durch verhältnismäßig 2 
einfache Maßnahmen ausgeschaltet werden kann. i 
i 
i 


Jm Bereich des spüferen Haldenfußes 
Teilschüttung (mit Berme) vorher aufbringen. 


Teilweiser oder vollständiger Ersatz 
der Gleifschicht durch Bergeguf, 


Nun soll keineswegs gesagt werden, daß alle 
Halden im Industriegebiet rutschgefährdet sind 
und untersucht werden müssen, vielmehr sind 
Haldenrutschungen immer nur Ausnahmen. 
Außerdem ist eine Rutschung, solange sie 
Bild 7. Sicherungsmaßnahmen. sich im freien Feld abspielt, nur von geringem 

Interesse, vor allem dann, wenn es sich, 

wie bei dem zweiten gezeigten Beispiel, am ein allmähliches Fließen handelt und keine unmittelbare 


Interesse berührt wird, dann sind die Kosten zur Beseitigung der Schäden für die betroffenen Zechen 
unter Umständen untragbar hoch. Daher sollte zumindest bei der Neuanlage von Halden im Bereich von 
Gebäuden, Straßen oder Bachläufen die Möglichkeit von Rutschungen berücksichtigt und unter- 
sucht werden. Durch einfache Voruhtersuchungeh und geeignete Wahl er Schüttvorganges kann dann 
in den meisten Fällen ohne besondere Kosten vorweg eine Sicherung getroffen werden, die spätere Schäden 


ausschließt. 
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Die Berechnung 
der Standsicherheit von Böschungen und Staudämmen*) 


Von Professor Johann Ohde, Berlin 


-Rutschungen von Böschungen, Abhängen und anderen Geländesprüngen sind bekanntlich recht unange- 
nehme Erscheinungen. Bei größerem Umfang können sie nicht nur sachlich und wirtschaftlich beträchtlichen 
Schaden Fakjehren, sondern auch Menschenleben in Gefahr bringen. Es ist daher das Bestreben verständ- 
lich, gegenüber der Rutschgefahr eine ausreichende Sicherheit nachweisen zu können. Dieser Nachweis 
ist nur durch Gegenüberstellung des vorhandenen Gleitwiderstandes und des statisch für Gleich- 
gewicht erforderlichen Gleitwiderstandes möglich, weil die Beständigkeit eines Geländesprunges 
nach der Mohrschen Bruchhypothese nur gewährleistet ist, solange ein ausreichender Gleitwiderstand 
vorhanden ist. 


Damit ist das Vorgehen bei der Berechnung der Rutschsicherheit schon halbwegs vorgezeichnet. In 
statischer Hinsicht sind einerseits die wirksamen Belastungen zu ermitteln und zu einer angreifen- 
den Mittelkraft zusammenzusegen, und zwar für solche krummen Flächen, die als Gleitflächen in Frage 
kommen können; andererseits ist für jede dieser angenommenen Gleitflächen die gleichgroße, aber ent- 
gegengeseßt gerichtete widerstehende Mittelkraft anzusegen, die aus Normal- und Schubspannungen längs 
jeder Gleitfläche folgt. In festigkeitsmechanischer Hinsicht ist sodann der statisch für Gleichgewicht 
erforderliche Schub widerstand zu vergleichen mit dem größtmöglichen, vorhandenen 
Gleitwiderstand, indem das Verhältnis aus vorhandenem Gleitwiderstand und erforderlichem 
Schubwiderstand als Sicherheitszahl angesegt wird!). Bis hierher gehen wir mit vielen bekannten 
Berechnungsverfahren einig. Die Unterschiede der Berechnungsverfahren beginnen im Grunde genommen 
erst bei der Frage nach dem Ansatß des höchstens vorhandenen Gleitwiderstandes. 


Man kann vielleicht meinen, die Aufgabe rein versuchsmäßig lösen zu können. Das ist in der Tat bis zu 
einem gewissen Grade möglich, denn man kann in der Natur in verschiedener Tiefe gewachsene Erd- 
proben ausstechen und im Prüfraum in der jeweils erforderlichen Weise untersuchen; man kann in eini- 
gen Fällen vielleicht aber auch Modellversuche durchführen unter Beachtung der Ähnlichkeitsgesete. 
Jedoch ist ein solches Vorgehen im Einzelfalle wohl immer reichlich umständlich und ohne Kenntnis der 
Gleitwiderstandsgesege kaum richtig durchführbar. 


Am besten gehen wir also von vornherein von den Gleitwiderstandsgesetzen aus. Für 
sandige Erdschichten macht dies bekanntlich keine Schwierigkeiten, da das Coulombsche Rei- 
bungsgesez ohne weiteres anwendbar ist. Auszunehmen sind nur jene Fälle, bei denen infolge lockerer 
Lagerung unter Wasserübersättigung und meist auch unter dem Strömungsdruck des Sickerwassers das 
Korngefüge zusammenbricht und das sandige Erdreich plößlich breiartig mit großer Gewalt ausfließt. 
Solche Breirutschungen lassen sich nicht vorausberechnen, man weiß nur, daß sie eintreten können 
bei unverdichteter Sandschüttung oder lockerem, sandig-schluffigem Untergrund und ansteigendem oder 
strömendem Grundwasser. 


Die meisten Rutschungen treten bekanntlich bei bindigem Untergrund auf, weil der Gleitwider- 
stand bindiger Erde bedeutend geringer ist als der Gleitwiderstand von Sand oder Schluff. Hinzu 
kommt noch der reibungsmindernde Einfluß des Porenwassers, der versuchsmäßig zwar schon längere Zeit 
bekannt ist, aber theoretisch erst in legter Zeit befriedigend geklärt werden konnte. Gerade dieser Ein- 
\fluß des Porenwassers ist es, den ich hier besonders hervorheben möchte, weil das Berechnungsverfahren 
durch diesen Einfluß grundlegend geändert wird. 


Zunächst möchte ich — schon der Übersicht halber — kurz auf die bisherigen Hypothesen eingehen. Ich 
darf als bekannt voraussegen, daß die ersten Versuche einer Deutung und Berechnung des Gleitwider- 
standes von Ton von dem Coulombschen Reibungsgeseg ausgingen, wonach der Gleitwiderstand aus dem 
Reibungs- und Festigkeitsanteil zusammengeseßt ist und der Reibungsanteil im gleichen Verhältnis mit 
der wirksamen Pressung zunimmt. Diese von der Erddrucklehre her geläufige Hypothese wurde von 
Hultin, Fellenius, Krey und anderen auch für kreiszylindrische Gleitflächen nu&bar gemacht. 
Daß die Gleitflächen bei Ton- Rutschungen im allgemeinen gekrümmt verlaufen und von der Kreisform 
meist nur wenig abweichen, ist ja eine bekannte Tatsache, die sich theoretisch begründen läßt, aber auch 
durch die Erfahrung oft bestätigt wird. Die älteren Rutschungsuntersuchungen unter der Annahme kreis- 
förmiger Gleitflächen und der Gültigkeit des einfachen Reibungsgeseges erbrachten nun aber in vielen 
Fällen ein unbefriedigendes Ergebnis, indem sich im Vergleich mit dem im Versuch erhaltenen Gleitwider- 
stand so große Sicherheiten ergaben, daß die Rutschungen eigentlich nicht hätten eintreten dürfen. Da 
durch die Rutschungen selbst aber der Gegenbeweis ehe war, so konnte es in diesen Fällen nicht so 
ohne weiteres richtig sein, von dem einfachen Coulombschen Gleitwiderstandsgese auszugehen. 


Angeregt durch die grundlegende Arbeit Terzaghis über den Druckausgleich des Porenwassers bei 
plößlicher Belastung von Ton?) führte dann Krey in seinem Aufsat über „rutschgefährliche und flie- 
ßende Bodenarten“ 1927 die Annahme ein, daß bei plößlicher Belastungsänderung von Ton der Gleit- 


*) Ergänzte Pike des Vortrages. 

}) Hierbei ist allerdings zu bedenken, daß die wirkliche Rutschsicherheit u. U. geringer ist als die rechnerische Sicherheit, weil 
der größte Wert des Gleitwiderstandes bei langgestreckten Rutschungen nicht überall gleichzeitig wirksam wird, sondern 
nacheinander von oben nach unten fortschreitet mit zunehmender Gleitverschiebung (nach unten fortschreitender Bruch 
nah Terzaghi). 

2) Terzaghi, Erdbaumechanik auf bodenphysikalischer Grundlage. Leipzig und Wien 1925, B. G. Teubner. 
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widerstand seinen ursprünglichen Wert (vor Baubeginn) beibehält, durch die Belastungsänderung als 
nicht beeinflußt wird?). Mit Hilfe dieser Annahme erhält man in vielen Fällen merklich ungünstigere 
Ergebnisse und kommt dadurch der Wirklichkeit schon bedeutend näher. Diese Anregung von Krey wurde 
jedoch in der Folgezeit vorerst nicht beachtet; der Verfasser selbst kam erst 1936 dazu, die Annahme auf 
kreisförmige Gleitflächen anzuwenden‘). Im gleichen Jahre berechnete Maag in Zürich die Grenzbelastung 
von Ton unter der Annahme gleichbleibender größter Schubspannung?). Inzwischen hatte sich auch Ter- 

zaghi eingehender mit Rutschungsuntersuchungen befaßt, zunächst auf der Grundlage der Arbeit von 
Fellenius, also unter Annahme des Coulombschen Reibungsgesetes. Er ist aber anscheinend bald auf 
den Widerspruch zwischen Theorie und Wirklichkeit gestoßen und deutete schon 1935/1936 in seinen 
Berliner Gastvorlesungen an, daß sich manche Tonrutschungen statisch nur erklären lassen, wenn man den 
Reibunganteil des Gleitwiderstandes unbeachtet läßt und nur mit Gleitfestigkeit (Kohäsion) rechnet. Er 
teilte damals weiter mit, wenn ich mich recht erinnere, daß er mit einer einzigen Ausnahme bei mehreren 
Rutschungen eine erforderliche Kohäsion von etwa 3,0 t/m? erhalten habe®). In der letzten Zeit sind in 
Nordamerika und England diese Berechnungen unter der Annahme der Vernachlässigung des Reibungs- % 
einflusses wieder aufgenommen und unter der Bezeichnung „D = 0 — Analysis“ bekannt geworden’). e 


Diese Annahme der Ausschaltung des rechnerischen Reibungsanteiles des Gleitwiderstandes ist jedoch 
physikalisch unbefriedigend. weil sie durch die Versuche nicht bestätigt wird. Der Verfasser hat deshalb 
zunächst nach der Annahme von Krey gerechnet, die ja auch schon eine gewisse Erklärung bietet für den 
verminderten Gleitwiderstand des Tones. Durch die Erklärung der Ursachen jedoch, von denen die Druck- 
festigkeit des Tones abhängt, also auf dem Wege des Spannungsgleichgewichtes und der Elastizitätslehre, 
ergab sich dann eine genauere und — wie ich glaube — physikalisch hinreichend einwandfreie Lösung der 
Gleitwiderstandsfrage®). Dadurch konnte nachgewiesen werden, daß der Gleitwiderstand auch von der 
geologischen Vorbelastung abhängt, wodurch besonders im Zustande der Erstbelastung ein merklich gerin- 
BT Wert erhalten wird als nach der Annahme von Krey. Es sind hiernach folgende 2 Fälle zu unter- 
scheiden: 
l. Jüngere Ablagerungen, die sich noch im Zustande der Erstbelastung 
befinden, bei denen also die geologische Vorbelastung p, der jetigen Erdauflast p entspricht 
(P» = P), und 2 
2. stärker verdichtete Tonschichten, deren geologische Verbelastung p, merklih 
. größer ist als ihre jegige Erdauflast, die also im Ablauf ihrer Geschichte bereits stärker vorge- 
preßt worden sind als durch die jetige Erdauflast (p, > pP). 5: 
Weitere Einzelheiten der Theorie und ihrer Anwendung auf Rutschungsuntersuchungen werden nach- x 
stehend der Anschaulichkeit halber an Hand einiger Bilder erläutert. 
Bild 1 veranschaulicht links unter A den gewöhnlichen Ansat des Gleitwiderstandes nah Coulomb, 
der sich aus der Gleitfestigkeit (Kohäsion) k und dem Reibungsanteil 44°» zusammensett, mit u=tgo 
als Reibungsbeiwert und » als Erdkorn-Normalpressung. Dieser Ansat gilt grundsäßlich auch genügend 
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Bild 1. Gleitwiderstandsgesete. 


A. Gewöhnlicher Gleitwiderstand (sandige Erde B. Gleitwiderst Be ä 
oder sehr langsam belasteter Ton). Wanerzchile OSnel Bilsta 


®) Kre 2 Rutschgefährliche und fließende Bodenarten. Bautechnik 5 (1927), S 
„ Rut € . . 485, 
‘) Ohde, Beitrag zur Berechnung der Standsicherheit von Erddämmen. Schweiz. Bauzeitung 109 (1937), Nr. 25, S. 297 und 10 


(1937), 8. 274. 
°) Maag, Grenzbelastung des Baugrundes. Straße und Verkehr 24 (1938), S. 349. = 


9) Vgl.auh v.Terzaghi, Stability of slopes of natural cl 5 I i i 16 ö 
’) Vgl. z.B. Proc. 2. Int. Conf. Soil Medı., Rotterdam 1948, Bd. II, 8. AS ee 
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_ genau für vollbindige Erde, wie Versuche mit langsamer Schubbelastung gezeigt haben; nur weiß man in 
diesem Falle nicht, wie groß die Erdkornpressung v wirklich ist, weil ein Teil der Normalpressung durch 
 Porenwasser-Überdruck aufgenommen wird?). Dieser zunächst unbekannte zusäßliche Porenwasserdruck 
läßt sich jedoch bestimmen, wenn man sich an Hand der Darstellung unter B auf der rechten Seite von 
Bild 1 klarmacht, daß bei der Ausbildung einer Gleitfläche die unter 45° — 0/2 geneigte größte Haupt- 
spannung um eine Pressung v, zugenommen haben muß und die kleinste Hauptspannung um », abge- 
nommen hat, wobei das Verhältnis von v, und v, durch die Bedingung gleichbleibenden Rauminhaltes 
gegeben ist. Das Reibungsgleichgewicht liefert dann die in der Mitte angeschriebene Gleichung für den 
- Gleitwiderstand 7,1%). Dieser Gleitwiderstand erscheint als Abhängige der vor Baubeginn vorhandenen 
Erdauflast p (einschl. der Kapillarspannung) und wird damit durch neu hinzukommende Auflast-Ände- 
rungen nicht verändert, oder zumindest solange nicht, als sich der Wassergehalt des Tones nicht ändert, was 
bekanntlich längere Zeit dauert. Da die Erdauflast P nur von der Tiefe unter Gelände abhängt, erscheint 
auch der Gleitwiderstand als Abhängige der Tiefe unter dem ursprünglichen Gelände, wie es in Bild 1 
unter B unten rechts dargestellt ist. Im übrigen kann man aus der Formel für den Gleitwiderstand Tg 
- deutlich die Anteile des Erdeigengewichtes, der Kapillarfestigkeit und der Eigenfestigkeit (wasserfeste) 
herauslesen, denn der Wert P sett sich zusammen aus der Erdauflast und der Kapillarspannung vr, und - 
l bedeutet die wasserfeste Eigenfestigkeit. 


Angreifendes Moment : Mg En 
Widerstehendes Moment: Mg=R fi Tg Rdy 
o 


Ä DENT, 
Sicherheit: n SM; 
| Kapillarspannung 
früheres Gelände» Yi"swTis; Sw >10 
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Bild/2. Rutschsicherheit bindiger Erde. 


- Bild 2 veranschaulicht das neue Verfahren für die Berechnung der Rutschsicherheit. Der Sicherheitsgrad 
ergibt sich in üblicher Weise durch das Verhältnis aus dem widerstehendem Moment des Gleitwiderstandes 
und dem angreifenden Moment des Rutschkörper-Eigengewichtes. Das Neue an dem Verfahren ist dem- 
nach die nachstehend abgeleitete Formel für das Moment M. des Gleitwiderstandes. Diese verhältnismäßig 
einfache Formel folgt aus der Integration des tiefenabhängigen Gleitwiderstandes längs des Gleitkreises: 


92 92 92 
R?y 1-+A, 
MR: [Rip [= [an (2 + 2) + ka + x (Du + 202] = 


—9ı 9 — 9 


92 23 
R? ıy 1+4 [ 1+/n \f 
= « xy dp(R-csp—H ——V k % dp| = 
le a  +x]ro p p + lr 3 k + kot % Poo p 
9 9 
%2 93 22 
“ = R? 
= R’üy, | dp(R-cs — H)+ Run dp +7 Ro + % Pr — 9) dp 
— 1 = 9 


5 Das Coulombsche Reibungsgeset bleibt also weiterhin gültig, nur darf es nicht ohne Berücksichitgung des Porenwasser-Über- 
druckes angesegt werden, da » nicht für die gesamten Normalpressungen, sondern nur für die Erdkorn-Normal- 
pressungen gilt. Vgl. v. Terzaghi, The shearing resistanec of saturated soils...., Proc. Int. Conf. Soil Mech., Cambridge, 
Mass., 1936, Bd. 1, S. 54, 


1%) Kurze Ableitung der Formel 7g (vgl. Aufsat nach ®)): Bei stärkerer Vorbelastung liefert die Bedingung gleichbleibenden 
Rauminhaltes für die ebene Aufgabe: »; = v,, bei Erstbelastung: »; #2», S/V. Das Spannungsgleichgewicht in der Gleit- 


fläche liefert für die Hauptspannungen 0, und 0: 9, =Ayg' +2 Vs -k mit Au = tg? (45° + 0/2) und für den Gleitwider- 


4 — 06 2 = \ 5 AN Lee 
stand: Bo . 2 2. 008 0. Einsegen von o = pm+»,; und oa = pm — vg in diese Formeln (mit pm als Mittelwert der 


Erdkornpressung vor Baubeginn) liefert dann nach kurzer Zwischenrechnung die in Bild 1 für 7g angegebene Formel. Bei 
i 45 1+V/S A4+ 1 
stärkerer Vorbelastung (p» > p) gilt y 21,0, bei Erstbelastuug (py»Pp) w<1,0; w=- Ze VIE 

Os = 
dichtungszahl/Schwellzahl. (i. M. ı => 0,75). 


- Bautechn.-Archiv H. 8 
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) 
oder nach Ausführung der einfachen Integrationen: 7 er 
M, = R?:wyo (R-sin 9 + R:sin 9, —H:9)+R 9 lu + 1 ara +% (Pro — vr) ne $ 
= RW HART + sr ) 
er MM) 1-+ An 
mit u In 2 +) und a N le) 


Hierbei bedeuten % den Eigenfestigkeitswert, P»o die geologische Vorbelastung in Höhe des früheren 
Geländes und y, das Raumgewicht der Erde unterhalb des Wasserspiegels, also unter Berücksichtigung 
des Wasseraufiriebes. 
Es ist hiernach nicht schwierig, die Aufgabe rein rechnerisch zu lösen!!), jedoch ist das zeichnerische 
Abgreifen der in der Formel erscheinenden Größen im allgemeinen bequemer. 

Bild3 zeigt für eine Ton-Böschung 


I : 1:3 vergleichsweise die Ergebnisse eh 

/ ER dem Vorfahren von Fellenius und 

Mer x nach dem Verfahren des Verfassers, wo- 
RR A N durch der große Unterschied beider Ver- 
&/ % un fahren deutlich wird. Ohne Gleitfestig- e: 
3 2 SEEN keit (Kohäsion) beispielsweise — also 
Yun - ERS: für k = 0 — ist nach dem alten Verfah- 
Bi ” SER ren der für Gleichgewicht erforderliche 
Mi „ rüteres Gelinde nach Fellenius N Reibungswert 1:3 = 0,33, und die un 


günstigste Gleitfläche verläuft flach unter- 
halb der Böschungslinie. Nach dem neuen 
Verfahren liegt die Gleitfläcke — wohl- 


gemerkt auch für k = 0! — verhältnis- 


an UT ERTEUTEHRUTTNTTRTTÄRRRTER 
ee NDS 03181; Ve=sw' Pus >10: 17 
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le ln j ß x 
1 an eh ug nach Ohde mäßig tief, was freilich mit bauprak-_ k 
Ar Ne 1“ N tischen Beobachtungen übereinstimmt. 
| lm: A N EN Der erforderliche Reibungswert ergibt 
€ Sr BREBSe, je Era a “ : sich nach dem neuen Verfahren für Erst- eR 
Sn SEranH 2018-0 0525 KAT Ar belastung zu #erf = 0,52 und für eine 
Ben naen sr gewisse Vorbelastung zu 0,33 gegen- 
AL=025; 005; R" über 0,33 nach dem alten Verfahren. 


Für zusammenwirkende Reibung und 
Gleitfestigkeit (Kohäsion) ‘ist nach 
dem neuen Verfahren für u=025 
erforderlich ein k von rd. 0,4 t/m?, während nach Fellenius 76° dieser Werte ausreichen. Die Lage N 


Bild 3. Gleitflächen und Gleitwiderstand für Tonböschung 1:3 
im Zustande der Erstbelastung. 


‚der ungünstigsten Gleitfläche ist nach dem neuen Verfahren mit der Gleitfestigkeit k kaum noch verän- 


derlich, während sich nach Fellenius ein starkes Streuungsband ergibt. Diese Unterschiede lassen wohl 
deutlich genug erkennen, daß sich das neue Berechnungsverfahren nicht nur rechnerisch, sondern auch in 
seiner physikalischen Begründung wesentlich von dem alten Verfahren unterscheidet. Da es außerdem 
einfach ist, dürfte es sich bald einbürgern. 4 
Es folgen jegt einige Beispiele von Rutschungen, die nach dem neuen Verfahren nr 
wurden, wobei die Durchrechnung des ersten Beispiels nach Bild 4 ausführlich behandelt wird, um die 
Anwendung des neuen Verfahrens zu zeigen. 


Bild 4 zeigt eine Rutschung am Rande des Hamburger Hafengebietes, (Neubau der Ernst-August- 
Schleuse), ‚die der Verfasser selbst miterlebt hat. Eine Bausrubeaberchnus 1:2,2 im Klei wurde oben 
noch mit einem Kleidamm von 2,6 m Höhe belastet, um das Hochwasser von der Baugrube fernzuhalten. 
Nachdem die Baugrube bis Am Tiefe ausgehoben war (Solltiefe 6,2 m, Entspannung des unteren Grund- 


 wassers im Sand inch Grundwasser- Absenkung); stürzte die Böschung ein, wodurch die Absenkungsanlage 


außer Betrieb und die Baugrube unter Wasser gesegt wurde. Für die etwa in Betracht kominenden 
3 Gleitflächen I, II und III sind in Bild 4 die Erd-Eigengewichte und die zeichnerisch gefundenen geome- 
trischen Cr6Ben eingetragen, die für die erdstatische Berechnung benötigt werden. Man erhält folgende 
Rechnung, wenn für das Raumgewicht y, unter Wasser der Mittelwert von 0,6 t/m? eingetragen wird: 
Gleitfläche I: Eigengewichtsmoment, bezogen auf den Gleitkreismittelpunkt: Bi; 
Mc = 15 (11,1 + 1,34 + 2,45) +.36 (4,15 + 1,34 + 2,45) + 56 : 6,95 — 7 3,85 = 2233 
+ 286 +:389 — 27. = 871 tm, 
Gleitwiderstandsmoment nach Formel (D für Ay = 0: 
M: = 252: W-.0,6 (20,2 — 18,55 - 0,873) + 252 -.0,873 > u : 2,2 = 1500 @ + 1200 u = 2700u 
Die Gleichsegung der beiden Momente liefert für das ; erforderliche U: '& 


2700 w = 871 m; u = = 0,323. 


E 


1 
2700 
1) Z,B. findet man für das angreifende Eigengewichtsmoment Mg die Formel: R 2 
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ungünstigste Gleitfläche, A-1581, 


Bild 4. Statische Untersuchung einer Rutschung in Hamburg-Wilhelmsburg 
im Jahre 1926. 


Gleitfläche II: y 
Me 15 (11.1 + 1,34) — 36°(4,15 +1,34). 85. -4,67 — 9 - 2,75 = 18%, + 197. #397, 25 


(56. im, 

M, = 182-1 - 0,6 (20,2 — 10,8 - 1,257) + 182 1,2570: 2,2 = 1289 1 + 8961 = 2185 7; 
7 156 — 6,346. 

j 2185 


Gleitfläche III: 
Me ='15 : 11,1 + 36 - 4,15 + 114 3,52 — 10 - 2,35 = 167 + 149-.+ 401 — 23 = 694 im, 
M- = 14,52 - u 0,6 (20,2 — 6,32 - 1,632) + 14,52 - 1,632 » u - 2,2 = 1245 u + 754 u = 1999; 


= 0,347. 


u 694 

©1999 
Die von Gleitflächenmitte aus waagerecht herausgeholte Auftragung der Ü-Werte zeigt einen Größtwert 
von # = 0,350 für die ungünstigste Gleitfläche. Dieser Wert muß also kurz vor der Rutschung vorhanden 
gewesen sein, falls die zunächst für die jungen Erdschichten getroffene Annahme k’, = 0 zu Recht besteht. 
Nach Gleichung (la) auf Seite 18 gilt nun weiter: : 

m 4 u + Am | % 
ar Le 2 F2). 

Diese Gleichung zeigt die Verknüpfung des 4-Wertes mit sämtlichen physikalischen Einflußwerten des 
Untergrundes: 9 und An sind von der Vorbelastung des Grundes abhängig, indem für junge Erdschichten 
im Zustande der Erstbelastung etwa ıw => 0,75 und An = A, gesegt werden muß mit /, als Ruhedruckver- 
hältnis, das mit der Feinheit der Erdkörnung und mit abnehmender innerer Reibung zunimmt (für Sand: 
4, >20,45; für sandigen Ton: }, > 0,6; für mittelfeinen, bildsamen Ton: 7, => 0,7). Für geologisch stär- 
ker vorverdichtete Erde ist » =2 1,0 und }„ =21,0 zu seten, für geringere Vorbelastung (p, nur wenig > p) 


1+% 


ist etwa: Y 20,9; Anz IE 


Im vorliegenden Fall ist die geologische Vorbelastung unbekannt, da keine Zusammendrückungsversuche 
bei verhinderter Seitendehnung durchgeführt wurden. Wir müssen deshalb mit allen Möglichkeiten 
rechnen und seen zunächst den Zustand der Erstbelastung voraus. Mit An => 0,6 und x allgemein => 0,05 


& 1 1+J, 
gilt dann nach Gl. (la): u = 1 I ( 5 er x), woraus für den Reibungsbeiwert w folgt: 


a v, 
Ir z G eat r-l..2222. 0b) 


Da der Ausdruck unter der Wurzel positiv ausfallen muß, so darf der Klammerausdruck einen bestimm- 


2 
ten Wert nicht unterschreiten. Man findet mit ausreichender Näherung rer Ausschluß von it > a) Ä 


m 5 0,7 a [ z An 
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oder zahlenmäßig für Erstbelastung: 

%<.0,7:0,75 8 ar 0,05) = 0,525 : 0,5833 — 0,306. 
Da Di = 0,35 diese Bedingung nicht erfüllt, kann die angetroffene Erde nicht mehr im Zustande der Erst- $ 
belastung gewesen sein, oder mit anderen Worten: für erstbelasteten Untergrund ist die Rutschung ohne 


“= 1,.181-— Y11812 013 1,181 — 0,725 = 0,456 => 0,46. 
Für eine geringe Vorbelastung, die die jegige Erdauflast unter Gelände um 1,0 t/m? übersteigt, ist dem- 
nach ein Reibungsbeiwert von 0,46 erforderlich. Für 3,0 t/m? ist AM, etwa dreimal so groß, also 
| 1-3 
w ae = 0,331 und nach (1b): # => 0,43. Für einen Mehrwert der Vorbelastung von 5,0 t/m2, also 


5m Wassersäule, findet man u => 0,40. 


Die hier vorgeführte statische Berechnung ergibt demnach erstens, daß für den Zustand der Erst- 

belastung überhaupt kein Gleichgewicht mehr möglich ist oder mit anderen Worten: der Klei muß min- 
destens in geringem Maße vorbelastet gewesen sein. Zweitens muß für geringe Vorbelastung ein 
Reibungsbeiwert von etwa 0,46 bis 0,40 vorhanden gewesen sein, was mit Versuchswerten für Klei durch- 


weiteres zu erklären. Der Gleitwiderstand muß größer gewesen sein als im Zustande der Erstbelastung, = 
so daß wir als nächsten Fall mit einer geringen Vorbelastung rechnen können. Damit ist aller- 3 
| 
dings k’, (nach 1a) nicht mehr unbedingt gleich Null, d.h. wir müssen M, durch AM, = Ry 1 "ki N 
ergänzen. Z.B. erhalten wir für die ungünstigste Gleitfläche mit 9 = 84° = 1,466 und k,=>0 sowie R: 
Pvo = vr 1,0 t/m? und (vorläufig) 1 + u?r21,25: Ze 
0,9 - % 
AM. =215,8°1,466° 55° (0 + 0,05 1,0) = 13 tm, : $ 
M; = 15,82-%-0,6 (20,2 — 8,05 1,466) + 15,82: 1,466 - 72,2 = 12583 + 804 R= 2062 0, 
= _. 721—13 8 
Mc = 0,350 : 2062 = 721 = 2062 u + 13; u = 00 = 0,343. a 
1+08 f 
Für 20,9 und An = u. = (0,8 ergibt damit GI. (le): 0,7 0,9 | an + 0,05) = 0,410. Hier ist # 
Gl. (le) also erfüllt und demnach Gl. (1b) anwendbar: F“ 
y 1+A 0,9 1 + 0,8 (N) 0,9 & 

/ Det = F ie : - 0,05 = 0,131; 
pe 0,343 4 en eree 5 
& 
i 


oh 


% 
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aus übereinstimmt. Durch die statische Untersuchung ist demnach nicht nur die Rutschung als solche erklärt, 
sondern es sind auch noch gewisse Aussagen über die Vorbelastung ermöglicht worden. 2 A 
Bild 5 zeigt die Untersuchung einer Rutschung, über die Agatz!?) berichtet. Man findet zahlenmäßig: ® 

Me = 593 - 7,09 = 4200 tm; ei 


Mr = 34,12 %-0,6. (46,9 — 18,1. 1,563) + 
34,12. 1,563 u v; = 12980 u + 
1818- Wr. 

Für Erstbelastung, «4 = 0,35 und x = 


0.05 ist Ao = (0,35 + VI +0,35) 


a EEE “ il Bag 


SEHE RRIORENG ol $ 1,99, E # 
nachder | | ee —— — ) 1.2022209 2% 3 
Rutschun N ei mi : AD EEE 5 "IR 

Eid, za Be 5 
DRS nach Versuchen: _ 0,819 17 E 
Klei mit Schilf ———- — Aus dur %-033 15.055, y-Q6st|m? 1+ 035 (0:35: De 0.08) 7 
Torf. oder für X*=005: U 028 DIS 050 0.2535 : 2 AR 

Bild 5. Rutschung an der Nordschleuse in Bremerhaven. Ne 12980 - 0,2535 + 1818 0,2535 YRn, 4 
3290 + 460 v; = 4200 tm; A 

4200 — 3290 a! ET I 3 

VER E 460 = 1,98 t/m? 22m WS. (Nach Fellenius äst etwa: k 0,05 FE (1,6 - 1,98 u © 


0,6 - 10,0) =>.0,39 t/m2, wofür dann terf=> 0,20 erhalten wird. Für Erstbelastung und 5 


”) Agatz, Dr.-Ing, Der Kampf des Ingenieurs gegen Erde und Wasser im Grundbau., Seite 77—79, Abb. 49. Berlin 
1936, Julius Springer. — Nach dem Vortrage erklärte Professor Dr.-Ing. Dr.-Ing. E.h. Agat dem Verfasser, daß die Rut- 
schung seines Erachtens durch Rammerschütterungen ausgelöst worden sei. Die mehrere 100 m lange Böschung wäre nur an 
der Stelle gerutscht, wo gerammt worden sei. Hiernach ist der Gleitwiderstand größer als nach dem Ergebnis von Bild 5, 


so daß der Ton auch eine gewisse Vorbelastung haben kann. De — ähnlich wie im vorigen Beispiel — mit geringer 
5 8 : 
Vorbelastung, z.B. mit p,,— ?, = 5,0 t/m®, so findet man: 1X 11% (035 nn + 0,05) = 0,293 und M, = 12980 - 0,293 
: | GR 


; x 0,9 5 
+ 1818 (0,293 “2,0 + 1,122 ' 0,05» 5,0) = 3800 + 1430 = 5230 tm. Da M ; demgegenüber nur 4200 tm besitt, so wäre unter 


den gemachten Annahmen durch die Rammerschütterungen ein Fahtor von Er 21,25 zur Eigengewichtswirkung hinzu- : 


gekommen. 
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 4= 0,35 sowie einem FEigenfestigkeitsbeiwert x = 0,05, also für einen Gleitwiderstandsbeiwert 

W=ATtx = 0,357 0,05 = 0,40 liefert die Rechnung also eine Kapillarspannung von etwa 2,0m Wasser- 
säule, was einem mittleren Wasserstand von + 2,5 m entspricht, der mit dem wirklichen Mittelwasser an- 
scheinend gut übereinstimmt. Die Rutschung ist hiernach hinreichend erklärbar, allerdings nur für den 
Zustand der Erstbelastung. Es wäre reizvoll gewesen, in diesem Falle durch Druckversuche zu überprüfen, 


ob der Klei sich tatsächlich noch im Zustande der Erstbelastung befindet. 


* Gleitfiache [: Angreifendes Moment M,-969:1208=11700 tm, 
Gleitfläche I: 
Widerstehendes Moment: RR Mg=682768-5240 tm, 


ar) 2, IL: _' 
My = 642° 5-06(877-467-1506) M= #06 12: 06(613-267- 1,708) 


=43.050 (2-11 700 tm. 15.530 11-5240 tv; 
LE 2-320 _ 
ga 5% DE 
Lberf = 941 % u 168, Wert = 053 
für An07, E S A 

r X 7 } 
0 NS ie NN Belastung auf @-b 
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ungünsfigst 
S__Gleitflächen 
Ton I 
% Bild 6. 
7008 tm Statische Untersuchung 


der Tonrutschung in 
Gotenburg (1916). 


Bild 6 zeigt die Untersuchung der bekannten Tonrutschung in Gotenburg, über die 
Fellenius!?) berichtet und die der Verfasser selbst im Jahre 1943 nach der Annahme von Krey 

untersucht hat!?). Die in Bild 6 gegebene Berechnung zeigt, daß von dem Zustande der Erstbelastung aus- 

zugehen ist, daß also die zusäßliche Festigkeit k = 0 zu seten ist. Unter dieser Annahme fand Fellenius 
einen erforderlichen Reibungswert von rd. 0.18, weshalb Terzaghi diese Rutschung auf der Stock- 
holmer Talsperrenkonferenz 1935 zu den ungeklärten Fällen rechnete. Die spätere Untersuchung des 
Verfassers nach den Annahmen von Krey, nach denen der volle Gleitwiderstand entsprechend der früheren 
- Geländelinie verhanden sein soll, lieferte einen erforderlichen Reibungsbeiwert von 0,28, während die 
in Bild 6 gegebene Berechnung nach dem neuen Verfahren ein ierf von mindestens 0,41 ergibt. Einen 
höheren Reibungsbeiwert wird der Ton kaum gehabt haben, so daß damit auch diese Rutschung jegt wohl 
als erklärt angesehen werden kann?°), 

Bei Staudämmen auf bindigem Untergrund besteht die Gefahr des Grundbruches, weil 
der Gleitwiderstand wieder durch den Porenwasser-Überdruck stark herabgesett wird. Der in Bild 7 
dargestellte gerutschte Staudamm in Kalifornien!$) ist dadurch bemerkenswert, daß bei den Bohrungen der 
Porenwasserüberdruck im Untergrund gemessen werden konnte. Man erhielt etwa 70°/o des vollen 
theoretischen Größtwertes. Da der Baufortschritt bei der Dammbherstellung bekannt ist, kann der Poren- 
wasser-Überdruck nach der Terzaghischen Theorie der Porenwasser-Auspressung angenähert berechnet 
werden. Unter Ansa& von rd. 70°%o des theoretischen Höchstwertes des Porenwasserdruckes zeigt die 
Berechnung, daß die Rutschung schon nach den Annahmen von Krey zu erklären ist, weil schon danach 
ein Reibungsbeiwert von 0,50 erforderlich ist (nach der alten Berechnungsweise ist ohne Bozen ne 3a 
13) Fellenius, Erdstatische Berechnungen mit Reibung und Kohäsion unter Annahme kreiszylindrischer Gleitflächen. 4. Aufl. 

Berlin 1948, Wilh. Ernst & Sohn. (1. Aufl. 1927.) 
14) Ohde, Einfache erdstatische Berechnungen der Standsicherheit von Böschungen. Archiv für Wasserwirtschaft, Heft 67, 
Berlin 1943, Reichsverband der Deutschen Wasserwirtschaft. 


15) Es mag auffallen, daß sich für Gleitfläche II ein merklich höherer Wert von ierf — 0,53 ergibt, was mit der wirklichen 
Gleitfläche I nicht übereinstimmt. Es ist jedoch zu bedenken, daß bei der Ableitung des Gleitwiderstandes 7g schon die 
ungünstigste Lage der Gleitfläche unter (45° — 0/2) zu den Richtungen der größten Hauptspannungen berücksichtigt worden 
ist. Bei dem Berechnungsverfahren des Verfassers darf deshalb eigentlich nicht noch ein zweites Mal die ungünstigste Gleit- 
fläche gesucht werden; die Gleitfläche sollte vielmehr auf Grund des Spannungsgleichgewichtes festgelegt werden, z. B. für 
einen gegebenen unteren Ausmündungswinkel. Diese Bedingung erfüllt Gleitfläche I bedeutend besser als Gleitfläche II, 
weshalb das Ergebnis für Gleitfläche II nach Ansicht des Verfassers. unbeachtet bleiben muß. — Man kann vielleicht auch 
folgendes sagen: Das Aufsuchen ungünstigster Gleitflächen nach dem Kleinstwert-Grundsaß gilt für "max nicht aber für 7g - 
Das Ergebnis solcher Untersuchungen ist also eigentlich nicht die ungünstigste Gleit fläche, sondern die am ungünstigsten 
beanspruchte Schub fläche. Die Gleitfläche liegt um o/2 flacher als die genannte Schubfläche (als Unterschied zwischen 
45° und 45° — o/2), so daß auch von diesem Standpunkte aus die Gleitfläche nicht nach dem Kleinstwert-Grundsa bestimmt 
werden darf. Nur wenn Anfangs- und Endpunkt der Gleitfläche festliegen, kann man von mehreren angenommenen Gleit- 
flächen die ungünstigste gelten lassen. 


16) Eng. News-Record 1928, Nr. 13 und 1929, Nr. 5. 
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22 ‚Ohde, Die Berechnung der Standsicherheit von Bös hungen und $ Ei mme: 
druck & = 0,22 und mit Porenwasserdruck u = 0,42 erforderlich). Wenn seinerzeit anschein nd 
lich nach einer Erklärung der Rutschung gesucht wurde, so erkennt man deutlich die Fortsch 
Theorie in der letten Zeit. = a 
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Bild 7. 


Rutschung des Lafayette- 
‚Staudammes i 
in Kalifornien (1928). 


N x x 604 2% . 904 Wan: 2 2 
Ne nurfr Z)ppF-00+ En u0+[1+ 40) 0675 10:197-62 +32 #144 236 t|mi 


N=236-149=3520t; 17760: 3520=050 


Auf die einfachen Gleitsicherheitsberechnungen der wasserseitigen Böschung von Staudämmen (Bild 8) 
soll hier nicht weiter eingegangen werden, da derartige Berechnungen bereits in der erwähnten Arbeit 
des Verfassers über Böschungsberechnungen!?) ausführlich behandelt sind. Dort sind auch Betrachtungen 
zu finden über die statisch ungünstigste Lage des Wasserspiegels. ; Bi 


ade 


Bild 8. Statische Untersuchung 
der wasserseitigen Böschung eines 
Staudammes mit Kerndichtung. 
Ungünstiger Wasserstand 
für ,:1 = 6’, : Ge. 
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Wichtiger ist dagegen die Untersuchung der Auswirkung einer schnellen Senkun sg des Stau- 
spiegels, wie sie in Bild 9 für einen Staudamm dargestellt ist, der zur Zeit im Südharz in der Deut- 
schen Demokratischen Republik gebaut wird. Bei einer Wasserspiegelsenkung tritt nämlich wieder ein 
Überdruck im Porenwasser der Dichtungsschürze auf, dessen Einfluß statisch erfaßt werden muß. Dies 
. gelingt durch Vereinigung des neuen Gleitwiderstandsansages mit der Porenwasserausgleich-Theorie von. 
Terzaghi, indem nach Terzaghi der Anteil @ der zusäglichen Erdkornpressung an der gesamten zusäß- 
lichen Pressung in Abhängigkeit von der durch die Absenkung verflossenen Zeit ermittelt wird und 
dementsprechend eine verhältnisgleiche Zunahme des Gleitwiderstandes zwischen dem Wert für plögliche 


i 
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N ‚normal, 
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Belastung nach der Theorie des Verfassers und dem späteren Endwert nach dem Ausgleich des Poren- 
wasser-Überdrucks angenommen wird. Je nach der Geschwindigkeit der Absenkung des Stauspiegels 
erhält man damit verschiedene Linien für die Verteilung des Gleitwiderstandes, wie Bild 9 zeigt. Das 
Verfahren kann hier nur angedeutet werden und wird in einem besonderen Aufsat an anderer Stelle 
ausführlicher beschrieben. Es zeigt immerhin, daß wir heute im Staudammbau auch die verwickelteren Auf- 
gaben rechnerisch beherrschen, so daß wir in der Lage sind, die Erdstaudämme mit mindestens der 
gleichen Sicherheit und Sparsamkeit zu bauen wie die Betonstaumauern. 


Eine ausreichende Gleitsicherheit ist freilich bei größeren Staudämmen eine unabdingbare 
Forderung, denn beim Bruch eines solchen Staudammes würden nicht nur große Sachwerte verloren 
gehen, sondern in vielen Fällen auch Menschenleben vernichtet werden. Deshalb muß die natürliche 
Streuung der Belastungen und der Gleitwiderstandswerte untersucht werden. Als ein Beispiel nach dieser 
Richtung hin zeigt Bild 10 die natürliche Streuung des Reibungsbeiwertes in Form von Häufigkeitsver- 
teilungen, die durch punktierte Regellinien nach Gauß ausgeglichen sind. Man findet mittlere Streuungen 
von 0,033 bis 0,057, ausgedrückt als Unterschied A4 des Reibungsbeiwertes u. Das Bild zeigt weiter, daß 
der doppelte Wert der mittleren Streuung, also Au rd. 0,07 bis 0,11 im allgemeinen ausreicht, um die 
natürliche Streuung gehörig zu überdecken. Schließlich kann man der Darstellung noch entnehmen, daß 
die Streuung beim Ton eher noch größer ist als beim Sand. Man sollte deshalb erwägen, ob man die 
rechnerische Sicherheit nicht besser als 
grauer Schluffton (Wismar), 1 bis 10m. Tiefe Unterschied Hyorh — Üerf ausdrückt an- 
statt wie bisher durch das Verhältnis von 
Uyorh/Werf - 
Natürlich wird die Gleitsicherheit noch von 
anderen Umständen beeinflußt, z. B. durch 
das Absinken des Gleitwiderstandes nach 
größerem Gleitweg im Verein mit der Tat- 
= zB & sache, daß der Höchstwert des Gleitwider- 
an? z i standes längs der Gleitfläche nicht überall 
grauer, etwas. toniger dunkelgrauer etwas feinsandiger gleichzeitig eintritt, worauf Terzaghi schon 
feinsand- Schluß (Wismar) Vonschluft stark glimmerhaltig frühzeitig hingewiesen hat!’). Es konnte 
8 bis Z5T (Riesa) 4 bis 12m jedoch nicht die Aufgabe des Vortrages 
= sein, alle auftauchenden Fragen zu be- 
handeln. Nur einige wichtige Zusammen- 
hänge konnten kurz beleuchtet werden, 
vor allem die Notwendigkeit einer sauberen 
physikalischen Betrachtungsweise bei der 
= : Ermittlung des Gleitwiderstandes und — 
op“ 06 07 04 05 darauf aufbauend — die zweckmäßige Be- 
rechnung der Rutschsicherheit unter Be- 
achtung des Porenwasser-Überdruckes. 
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Bild 10. Reibungsbeiwert 4, für Erstbelastung, 
natürliche Streuung (Häufigkeitsverteilung). 


17) Solche Unsicherheiten der Berechnung müssen vorläufig durch entsprechend höheren Ansa& der rechnerischen Sicherheit über- 
brückt werden. Vgl. auch die Ausführungen des Verfassers darüber in 1), S. 62 und 63. 
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Verdichtung von Rohr- und Kabelgräben in Stadtstraßen 
Von Stadtbaudirektor Richard Auberlen, Düsseldorf ; 


SS 


Der Wiederaufbau der deutschen Städte geht nicht nur über der Erdoberfläche vor sich. Zu jedem wieder 


erstellten Gebäude müssen die Versorgungsleitungen gelegt werden, von jedem Gebäude aus müssen die 
Abwässer der städtischen Kanalisation zugeführt werden. Deshalb müssen die Versorgungs- und Ab- 
wasserleitungen erst wieder instandgesett, neu geordnet und erforderlichenfalls ergänzt werden. 


In Düsseldorf sind etwa !/s der überbauten Flächen öffentliche Straßen, Wege und Pläße. Das bedeutet, 


daß %/s der niedergegangenen Bomben Schäden an den Straßen angerichtet haben. Es bedeutet aber 


weiterhin, daß !/s aller Sprengbomben die Straßendecke durchschlagen haben und unter der Straße an 


den Kabel- und Rohrleitungen Schäden anrichten konnten. Die Schäden können durch Volltreffer in 
Leitungen entstanden sein oder aber auch vor allem bei Rohrleitungen durch Verdrängen des Erdreiches 


bei der Explosion, wodurch die Leitungen verbogen und vielfach auch undicht wurden. Im Zuge der 


Wiederinstandsegung der Versorgungsleitungen sind in Düsseldorfs Straßen im Jahre 1951 135 km Lei- 


"Tungsgräben ausgehoben worden. Die Aufgrabungen verteilen sich auf 18000 Einzelstellen. Bei einer 
Gesamtstraßenlänge von 760 km bedeutet dies, daß im Jahre 1951 alle 42 m die Straße aufgebrochen 
wurde. Nach dem Aufbruch und der Wiederinstandsegyung der Leitungen werden die Gräben wieder 


verfüllt. Selbst wenn die Füllmassen sorgfältig von Hand eingebaut werden, ist zu erwarten, daß sich E 


mindestens im Laufe der nächsten 2 Jahre Nachsackungen ergeben, die es notwendig machen, im Interesse 


des öffentlichen Verkehrs die Aufgrabungen unter Aufsicht zu halten. Die Straßenbauverwaltung muß 
also durch ihre durch den Wiederaufbau schon über Gebühr in Anspruch genommenen Beamten 218000 


= 36000 Straßenaufbrüche daraufhin beobachten lassen, ob sie für den Verkehr nicht zu Gefahrenstellen 
werden. Praktisch ist das kaum möglich. Daher ereignen sich leider nicht selten Verkehrsunfälle, die 


Schäden an Leib und Gut zur Folge haben können, jedenfalls aber eine Belastung für die Öffentlichkeit 


_ darstellen. Noch ehe die vielen Bombentrichter in den Straßen endgültig ausgemerzt werden konnten, 
mußten die Straßen schon neue Aufgrabungen und damit neue Schädigungen hinnehmen. 


Deshalb lag es nahe, diese Schäden dadurch auf ein Mindestmaß einzuschränken, daß alle technischen 


Hilfsmittel herangezogen wurden, um späteres Nacharbeiten an den Aufgrabungsstellen zu vermeiden. 
Nun ist es nicht möglich, beim Wiederverfüllen von Leitungsgräben jeweils einen städtischen Aufsichts- 
beamten zur Überwachung der Verdichtung des Bodens bereitzustellen. Überall wird es deshalb Bau. 


stellen geben, auf denen der Unternehmer beim Verfüllen der Leitungsgräben sich selbst überlassen - 


bleibt. Die Frage lautet also, wie kann man nachträglich, d.h. nach dem Verfüllen, feststellen, ob der 


Unternehmer die Bodenverdichtung zufriedenstellend durchgeführt hat? Verlangt müßte werden, daß der 
Grad der Verdichtung der wieder eingefüllten Massen ungefähr der gleiche ist wie die Verdichtung des 
umliegenden Bodens. Deshalb wurde in Aussicht genommen, ein schweres mechanisches Verdichtungs- 
gerät über die Oberfläche des verfüllten Grabens wandern zu lassen, an seiner Einsenkung die vom 
Unternehmer ausgeführte Verdichtung zu überprüfen und gegebenenfalls durch einen wieder- 
holten Arbeitsgang des Gerätes das Versäumte auf Kosten des Unternehmers nachzuholen, damit dann 
spätere Nachsackungen nicht mehr zu befürchten wären. Die endgültige Straßenbefestigung könnte dann 


alsbald aufgebracht werden und die sehr umfangreiche und kostspielige Überwachung der Aufgrabungs- 


stellen könnte wegfallen, 


Diese Überlegungen veranlaßten die Stadt Düsseldorf zur Durchführung von Großversuchen im Sommer 


1951. Drei verschiedene Versuchsfelder wurden ausgewählt, um die verschiedenen Bodenarten im Stadt- 
gebiet zu erfassen. 


Die Kornverteilung der Böden zeigt Bild 1. Auf dem Versuchsfeld „Am Roten Haus“ werk ein sehr 


gleichförmiger, nicht bindiger Sand vorgefunden. Auf dem Versuchsfeld „Staufenplag“ war der Sand mit 
Lehm und Humus durchsetzt und 
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8 Kies Sand Schluff Rohton von ungleichförmiger Beschaffenheit, 
iS a Er 
18 S| grob | mittel \ fein_\ grob _|mirtel | fein_\ grob_Tmirtel_] fein _Jarob Sr aus Ve Rn ger 
N, 0 ER BEER BEE | treuung der Einzelproben hervor- 
ER BEE SR ging und sich in dem breiten Band 
80 ge 2 . Pe . 
En : BER der Kornverteilungslinien ausdrückt. 
N en ER | \ Amroten Haus\\ N ‚Im Versuchsfeld „Am Gasbehälter 
| SH [ummerschurf , (N Am basbehalterNord Nord“ war der Sand stark lehm- 
SW U aurenplar z haltig und gleichförmiger als am 
SH u —— + Versuchsfeld Staufenplat, er ent- 
A on Ai u hielt feinste Bestandteile bis zur 
H ER EM I Korngröße von 0,002 mm hinab. Da 
Mo 2 5 2 0% 02 006 002 0006 0002 0007 Yon vornherein klar war, daß. dieser 
Bild. Boden schwer zu verdichten sein 
Kornverteilung des Bodens des Versuchsfeldes. würde, wurde die Hälfte des aus- 


3 gehobenen Bodens abgefahren und 
durch Trümmerschutt erse&t, dessen Kornverteilung links in Bild 1 aufgetragen ist. Die Bilder 2 und 3 


geben die ‚normalen Querschnitte der Kabelgräben wieder, die in den Versuchsfeldern auf etwa 20 bis 3m 
Länge gleichlaufend zueinander gezogen wurden. Ebenso zeigen die Bilder die Art des Einbaues der 


Kabel- und Rohrleitungen im einzelnen. 
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_ Kurz vor Beginn der Versuche konnte sich durch Vermittlung der Forschungsgesellschaft für das Straßen- 
_ wesen das Erdbaulaboratorium Essen einschalten, um Bodenproben zu entnehmen und den jeweils bei 
der Verfüllung erzielten Verdichtungsgrad festzustellen. Bild 4 gibt in roher Form wieder, wie bei nicht 
bindigem Boden der Verdichtungsgrad bestimmt worden ist. Die Bodenprobe a des Bildes ist lose 
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Bild 2. Grabenquerschnitte der Bundespost. 
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Bild 3. Grabenquerschnitte der Stadtwerke. 


-geschüttet, die Probe 5 ist mit Rüttelgeräten verdichtet, während die Probe c dichteste Lagerung aufweist, 
wie sie nur durch besondere Verfahren im Prüfraum erreichbar ist. Im unteren Teil des Bildes 4 sind 


unter n die verschiedenen Hohlraumgehalte unter v die Verdichtungsgrade aufgetragen. 


Der Verdic- 


tungsgrad eines gut verdichteten Bodens liegt bei bindigem Boden etwa zwischen 70 und 80%. Wichtig 
ist der Vergleich zwischen dem Verdichtungsgrad des gewachsenen Bodens mit dem des mechanisch ver- 


dichteten Bodens. 


In bindigem Boden spielt bei der Ermittlung des Verdichtungsgrades der Wassergehalt (Verhältnis des 
Wassergewichtes zum Trockengewicht der Probe) eine wichtige Rolle. Der trockene, also rollige Lehm, 
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Bild 4. Beispiel der Prüfung der Verdichtung nicht bindigen Bodens. 


e)dichteste Lagerung 


enthält Körner, die keine feste 
Masse, sondern eine Häufung 
feinster Körnungen darstellen. 
Wird dieser rollige Lehm mit 
etwa 8°/o Wassergehalt (Bild 5) 
verdichtet, so werden die Kanten 
der einzelnen rolligen Klümp- 
chen wegen ihrer zu geringen 
Festigkeit leicht gebrochen. In 
dem Beispiel des Bildes 5 er- 
reicht der Hohlraumgehalt n bei 
18°%/oW assergehalt seiuen Kleinst- 
wert. Bei weiterer Zunahme des 
Wassergehaltes wächst der Hohl- 
raumgehalt wieder an und wird 
bei 35°/o Wassergehalt etwa eben- 
so groß wie bei 8%/o Wassergehalt. 
Die untere Auftragung des Bil- 
des 5 zeigt die Abhängigkeit des 
Hohlraumgehaltes vom Wasser- 
gehalt und die Grenze, innerhalb 
derer man zu einer befriedigen- 
den Verdichtung gelangen kann. 
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In der Praxis wird es jedoch schwierig sein, lehmige Aushubmassen wieder einzufüllen, deren Wasser. _ 
gehalt innerhalb eines zulässigen Bereichs (im Beispiel in der Nähe von 18°/o) liegen soll. Bei zu 
trockenem Lehm müßte man ebenso wie bei zu nassem Lehm mit einem zu großen Hohlraumgehalt, 
d.h. in der Praxis mit erheblichen Segungen rechnen. 


Aus diesem Grunde wurde bei den Großversuchen dem Lehmboden Trümmerschutt im Verhältnis 1:1 
zugeseßt also nur die Hälfte des lehmigen Bodens wieder eingebracht. Damit war von vornherein nur die 
; Hälfte des Segmaßes zu erwar- 

w Wassergehalt in °\o ten, vermehrt höchstens um das 

W=8 Jo Wed le W=18 lo W-25% Segmaß des Trümmerschutts, der 

sich jedoch sehr viel besser als zu. 
trockener oder zu nasser Lehm- 
boden verdichten läßt. In Wirk- 
lichkeit aber wird das gesamte 
Segmaß kleiner sein als die 
Summe der beiden Einzelseß- 
maße, weil die beiden Füllstoffe. 
n=Hohlreumgehalt in lo beim Einfüllen miteinander ver- 
mischt werden und sich unter 
Verminderung des Hohlraum- 
gehaltes ineinanderschieben.Eine 
enge Vermischung der beiden 
Füllstoffe beim Einbau bringt 
also den günstigsten Hohlraum- $ 
gehalt. 2 


os 035 


=50°lo 1 =40°lo 17-35 °o N=40°lo 


Bild 6 gibt einen Ausschnitt aus 
den erzielten Verdichtungsgra- 


0 8 KBW 25 35 % den. Vorausgeschickt werden muß, 8 
Bild 5. : daß es bei den Großversuchen 
Beispiel der Prüfung der Verdichtung lehmigen Bodens. im Sommer 1951 nicht immer se i 
lungen ist, die notwendigen un- 
a) n 7 N auf a 

-L-/einsand ersuchsfeldern in genügender 


Zahl zu entnehmen, weil die Zeit 
dazu nicht ausreichte. Die Groß- 
mel /einsand versuche waren durch die Zu- 
schwach /ehmig? sammenarbeit des Fernmelde- 


1----—S-/einsand bauamtes der Oberpostdirektion 


< schwach lehmig 


—/eınsand S 
schwach lehmig 2 


verzene‘ © schwachlehmig Düsseldorf, der Düsseldorfer 
ie BIO et Stadtwerke, des Kanal- und 
Bi 22 KR Wasserbauamtes der Stadt Düs- 


seldorf und der Losenhausen 


A.G., Werk Düsseldorf-Grafen- 


c) berg, zustande gekommen. Sie 
0005 016 027 038 049 060. 072 083 094 10 -Verdichtungsgrad D mußten aus finanziellen Grün- 
46 4b 42 40 38 36 3% 32 3029 -Hohlraumgehalt n [I den rasch durchgeführt werden, 

Miktelsand so daß dem Bodensachverstän- 


min +29% max 468% digen nicht immer die Zeit ge) 
3 3 währt werden konnte, die erfor- 
9 =404% W  =625 % ba “ R 
u. /mal gerüttelt Dauer20" EN NE 
2 Verdichtung restlos zu verfolgen. 
— imalgerüffelt Dauer 40" 


7 x Immerhin gibt Bild 6 einen un- 
aunun. 3mal gerüitelt Dauer 60° gefähren Überblick über die er- 
Schwingungen = 750 i.d. Minute zielten Ergebnisse. In Bild 6 ist 
cm \ das Ergebnis einer lagenweisen 
Bild 6. Wirkung der Verdichtung °  .. Handstampfung gegeben, wobei 


a) durch lagenweise Handstampfung, in der untersten L ! Ir 
b) durch lagenweise Handstampfung und anschließend durch den dich d : a rd 
Losenhausen-Rüttler AT 5000, hl nit Beer 


e) durch den Losenhausen-Rüttler AT 5000. worden ist. Nach anderen Ver- 
= suchsergebnissen kann jedoch 

(angenommen werden, daß er in der tiefsten Lage etwa bei 41%/o gelegen hat. ; Er je 
In Bild 6b sind die Ergebnisse der anschließenden Verdichtung durch den Losenhausen-Rüttler AT 5000, 


also durch ein sehr schweres Gerät, wiedergegeben. Ein Vergleich mit dem Querschnitt a zeigt. welchen 
Einfluß der Rüttler ausgeübt hat. 5 ä > De 


Unter c des Bildes 6 ist die Rüttelwirkung des AT 5000 in einem Mittelsand, also. nicht in den Bödena 
und b, nach Unterlagen der Losenhausenwerke A.G. in Düsseldorf-Grafenberg dargestellt. Es zeigt sich, 
daß mit dem dritten Arbeitsgang eine weitere Verdichtung des untersuchten Bodens kaum mehr eine 
Wirkung ausüben würde, daß die auf 1,20 m Tiefe erreichte Verdichtung als ausreichend bezeichnet. 
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Erden konnte und daß bei gleichen Bodenverhältnissen die Tiefenwirkung des AT 5000 befriedigend ist. 
Da es bei dem Verfüllen von Gräben unter mechanischer Verdichtung der Füllmassen nicht allein kauf 


den erzielbaren Verdichtungsgrad, 


Bild 7. 


Versuchsfeld „Nord“. 
loch-Kabelsteine der mit dem Rüttler 
AT 5000 verdichteten Strecke. 


Muffenverbindungen unter den Stöß 


Beschädigte Vier- 


sondern auch darauf ankommt, "daß die eingelegten Leitungen 
keinen Schaden erleiden, sind die Leitungen während und nach 
der Verdichtung auf Unversehrtheit überprüft worden. Bild 7 
zeigt Zerstörungen an den nach der Verdichtung wieder frei- 
gelegten Vierloch-Kabelsteinen. Die Lochsteine lagen in 70 cm 
Sohlentiefe, die Füllmasse wurde mit dem für so geringe Tiefen 
übermäßig schweren AT 5000 verdichtet. Die Schäden sind also 
nicht verwunderlich. Im übrigen sind sie nur an den Lochsteinen, 
und zwar zuerst an den Verbindungsfalzen entstanden, die Kabel 
selbst sind unversehrt geblieben. 


Die Wasser- und Gasleitungen sind durch Abdrücken vor, wäh- 
‚rend und nach dem Nerten geprüft worden. Bild 8 gibt einen. 
Überblick über die Druckschwankungen in den Leitungen. Die 
Meßergebnisse befriedigen nicht voll und lassen manche Frage 
offen. Pie die Verde wurden durchweg verstemmte Muffen 
verwendet. Es scheint, daß unter den Erschütterungen der Ver- 
dichtungsgeräte die Leitungen undicht geworden sind, und es 
wäre auch nicht verwunderlich, wenn sich die verstemmten Muffen 
durch die Erschütterungen gelöst hätten. Doch haben die Lei- 
tungen, wie z. B. die Wasserleitung im Teil b des Bildes 8, schon 
vor dem Beginn der Versuche Druckabfall gezeigt. Auch ist be- 
obachtet worden, daß nicht alle vor Beginn der Versuche ausge- 
führten Dichtungen der Muffen restlos gelungen sind. Es wird 
Aufgabe weiterer Versuche sein, volle Klarheit zu schaffen. Vor 
allem ist es notwendig, neben die Rohre unter gleichem Druck 
stehende Gasflaschen zu schalten, damit der Einfluß des Tempe- 
raturabfalls nach Herstellen des Leitungsdrucks besser verfolgt 
und so die echten Verluste in der Rohrleitung eindeutig ermittelt 
werden können. Auch ist zweifelhaft, ob nicht verstemmte 
en und Schwingungen des über die Straße rollenden Schwerlastver- 


kehrs späterhin gleiche oder doch ähnliche Beschäingnen zeigen würden wie sie unter der Wirkung der 
Verdichtungsgeräte beobachtet worden sind. Jedenfalls erden Stemmuffen im Laufe der Jahre anschei- 
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b) Am Gasbehälter Nord 
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Bild 


nend ohnehin undicht, weil die zum Verstemmen verwendeten Fasern vermodern und sich auflösen. 


8. Druckschwankungen in den Leitungen. 


So 


wurde festgestellt, daß die Leitungsverluste bei Stemmuffenverbindungen im Gasnet der Stadt Brüssel 
10°/o, der Stadt Wien 18°/o, in Barcelona 30°/o und in Ankara 35°/o ausmachen. Auch ist zu berücksichtigen, 
daß die Stemmuffenverbindung die älteste Rohrverbindung überhaupt ist und nachweislich schon vor 300 
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Jahren, vielleicht auch schon viel früher, angewendet worden ist. Neuere und wenige 
von Rohrverbindungen sind in Bild 9 wiedergegeben. H ZT ; 
Die nächsten Bilder sollen noch einen Einblick in die Verwendbarkeit mechanischer Bodenverdich- 
tungsgeräte geben. Bild 10 zeigt den Losenhausen-Rüttler AT 1000 über nassen Lehmschichten bei der 
Arbeit. Es bildet sich um den Rüttler herum eine Lehmbrühe, die die Erschütterung dämpft und den 
Rüttler am Untergrund festsaugt. Eine dünne Schicht von Trümmersand oder Trümmerschutt genüg 
um das Gerät wieder arbeitsfähig zu machen. x 


Bild 11 zeigt den kleinen Losen- 
hausen-Rüttler ST 200/600, der Normale Stemm-Muffe 


wegen seiner Handlichkeit vor u 
allem für die Verdichtung von : 


Schweißmuffe 


Bodenmassen, die seitlich der Rohr- 
leitungen liegen, empfohlen wer- 


den kann. Auch der 100- und 500- Schraubmuffe 


kg-Delmag-Frosch (Bild 12) wurde = 

erprobt. Beim Einsat der Delmag- EIN.) 

Frösche ergaben sich an der Ober- 

fläche etwa gleiche Segmaße wie > 
bei Rüttlern ähnlicher Abmessun- 


gen. Losenhausen-Rüttler in der : j 
GEBe des ATA00 sind audı a Bild 9. Muffenverbindungen. 
verbauten Gräben anwendbar 
(Bild 13), ihre besondere Hand- 
‚lichkeit ist offensichtlich. 


Bild 10. Versuchsfeld „Nord“. Losenhausen-Rüttler AT 1000 Bild 12. Arbeiten mit dem Delmag-Frosch 500 k 
auf nasser Lehmschicht. ® = 


st 200/800 | 


Bild 11. Arbeiten mit dem Losenhausen-Rüttler ST 200/600. Bild 13. Versuchsfeld „Rotes Haus“ Losenhau 
. » ° raus 


en-Rüttler 
AT 400 im verbauten Graben. = n 3 
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Mit den im Sommer 1951 durchgeführten Großversuchen konnte nur ein Anfang mit der Beantwortung 
der Frage gemacht werden, wie man den nachteiligen Folgen der Straßenaufgrabungen für Versorgungs- 
leitungen wirksam begegnen kann. Viele Fragen stehen noch offen und bedürfen der weiteren gründ- 
lichen und planmäßigen Überprüfung. Als wohl sicheres Ergebnis kann festgehalten werden, daß eine 
lagenweise mechanische Verdichtung von Bodenmassen über Kabeln beim Einsaß nicht zu schwerer Ge- 
räte ohne Schaden möglich ist. Weiter haben die ersten Versuche ergeben, daß schon bei der Vorberei- 
tung der Versuche eine enge Zusammenarbeit mit Fachleuten auf dem Gebiete der Bodenkunde erforder- 
lich ist und daß die Entnahme von Bodenproben während der Versuche gut vorbereitet sein muß. Für 
die Praxis ergeben sich folgende Wünsche: 


1. Die berufenen Stellen sollten Empfehlungen — etwa in der Form eines Merkblattes — heraus- 
geben, wie man zweckmäßig verdichtet, d. h. welche Verfahren bei den einzelnen Bodenarten 
besonders erfolgreich sind. 


2. Es sollten Empfehlungen — ebenfalls vielleicht in Form eines Merkblattes — herausgegeben wer- 
den, wie man weniger geeignete Füllmassen durch Zugabe anderer leicht zu beschaffender Füll- 
massen verbessern kann. 


3. Es sollte ein Verfahren entwickelt werden, wie man nachträglich, d.h. nach vollzogener Wieder- 
einfüllung des Bodens einwandfrei und rasch nachprüfen kann, ob die Verdichtung ausreicht. 


4. Es ist festzustellen, ob Stöße und Schwingungen des Schwerlastverkehrs, der über die Rohrlei- 
tungen geht, nicht ähnliche Leitungsverluste an Stemmuffen hervorrufen, wie sie während der 
mechanischen Verdichtung der Grabenfüllmassen anscheinend feststellbar sind. Würden genaue 
Untersuchungen das ergeben, so wäre es ungerechtfertigt, mechanische Bodenverdichtungsgeräte 
beim Verfüllen von Leitungsgräben dann auszuschließen, wenn Stemmuffenverbindungen einge- 
baut sind. 


5. Beim Ausheben von Leitungsgräben wird in jedem Falle das benachbarte Erdreich aufgelockert, 
Es ist festzustellen, wie nach dem Verfüllen der Gräben Segungen auch außerhalb der Graben- 
ränder wirksam verhindert werden können. 


6. Neben den Stemmuffen sind auch andere Rohrverbindungen daraufhin zu prüfen, ob sie ohne 
Schaden der Arbeit mechanischer Bodenverdichtungsgeräte standhalten. 


Wenn auch die bisherigen Düsseldorfer Großversuche durchaus noch nicht die volle wünschenswerte Klar- 
heit gebracht haben, wäre es doch schon ein großer Gewinn, wenn die Versuche den Anstoß zu weiter- 
gehender Klärung der Fragen geben würden. Daß diese Klärung rasch erreicht wird, ist bestimmt der 
Wunsch aller Tiefbauverwaltungen in den kriegszerstörten deutschen Großstädten. 
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e 3 
Von Regierungsbaurat Peter Siedek, | 
Leiter der Abteilung Baugrund der Bundesanstalt für Straßenbau in Hamburg 
Vor einem Jahr wurde die Bundesanstalt für Straßenbau — Abteilung Baugrund — aufgefordert, die 3 


Gründung zweier Öltanks von je 10000 t Fassungsraum zu begutachten. Die Tanks haben 35 m 
Durchmesser und 10 m Höhe. Bei der Untersuchung des Untergrundes durch Bohrungen stellte sich her- _ 
aus, daß die Tanks auf aufgespültem Kleiboden von mehreren Metern Mächtigkeit standen. Auch der 
tiefere Untergrund bis in 24 m Tiefe bestand aus Klei, einem mehr oder weniger tonigen Schluff. Ders 
Wassergehalt der einzelnen Schichten wechselte in weiten Grenzen und lag im Mittel zwischen 30 und 
50/0, doch gab es auch Schichten, die infolge organischer Beimengungen Wassergehalte von 100 und 150 


Prozent aufwiesen. 


Dieses Ergebnis und die hohen Bodendrücke von 1 kg/cm? der 10 m hohen Tanks bereiteten anfänglich 
Sorgen. Die einzige Maßnahme, die noch zur Verbesserung des Untergrundes möglich war, waren lot- _ 
rechte Sanddräns am Rande der Tanks. Sie sollten wenigstens an den gefährdeisten Stellen eine Ent- 
wässerung der Feinsandschichten, die immer wieder im Klei unregelmäßig verteilt waren, ermöglichen. 
So konnte für die Entwässerung der wenig durchlässigen Schichten eine gute Vorflut geschaffen werden. 


Als wichtigste Maßnahme wurde aber die laufende Überwachung des Porenwasserüberdruckes im Unter- 
grund und die Beobachtung der Setungen bei der ersten Füllung empfohlen, um danach die Füllgeschwin- 
digkeit regeln zu können. Da die Zeit bis zur ersten Probefüllung mit Wasser sehr kurz bemessen war, 
konnten für die Beobachtung des Porenwasserüberdruckes keine verwickelten Geräte beschafft werden. 
Daher wurden Rohre von 44” Durchmesser mit durchlöcherten Spiten versehen (Bild 1), in die poröse 
Keramikröhrchen eingebaut wurden, um ein Eindringen von Klei zu verhindern. Am oberen Ende der 
Rohre wurde ein Druckmesser mit einem Meßbereich von # 5.0 m Wassersäule und ein Entlüftungs- 


Bild 1. Beobachtungsrohre Bild 2. Beobachtungsrohre mit Druckmessern 
mit durchlöcherter Spite. am Rande des Tanks. 


und Füllventil angebracht. Beim Zusammenbau der Rohre wurde besonders darauf geachtet, daß alle 

Verbindungen völlig dicht waren. Die Rohre wurden in den Untergrund eingeschlagen (Bild 2) und nah 
Erreichen der vorgesehenen Tiefe mit Wasser so gefüllt, daß sich möglichst keine Luft mehr im Rohr 
befand. 


Um nachzuprüfen, ob die Öffnungen an der Spite nicht verstopft waren, wurde Wasser in die Rohre ge- 
preßt. Diese Maßnahme erwies sich als sehr zweckmäßig. Blieb der aufgebrachte Wasserdruck über längere 
Zeit nahezu unverändert, so konnte daraus geschlossen werden, daß die Spiten im wenig durchlässigen 
Klei standen. Sank der Wasserdruck rasch ab, so befanden sich die Spigen in einer Sandschicht und 
mußten bis in die nächste Kleischicht tiefer geschlagen werden. Diese Beobachtungen gaben guten Auf- 
schluß über die Schichtung und Durchlässigkeit des Kleibodens, Schon kurze Zeit nach der Inbetrieb- 
nahme der Rohre sank der Wasserdruck bis auf 1 bis 2 m Unterdruck ab. Dies entsprach etwa der Lage 
des Grundwasserspiegels, sofern man in dem unregelmäßigen und wenig durchlässigen Boden von einem 
Grundwasserspiegel überhaupt sprechen konnte. 


Für die Füllung der Tanks waren zwei starke Pumpen vorgesehen, die das Wasser in wenigen Tagen in 
die Tanks schicken konnten. Glücklicherweise fiel bereits am ersten Tag die eine Pumpe aus, So stieg der 
Wasserspiegel im Tank I nur langsam an. Nach 5 Tagen wurde die Füllung 3 Tage lang unterbrochen, 
um das Absinken des Porenwasserdruckes beobachten zu können. Anschließend wurde die Füllung noch 
weiter verlangsamt. Die Gesamtlast sollte so lange wie möglich im Tank verbleiben, um die Segungen 
im größtmöglichen Umfang vorweg zu nehmen. Als die Füllung der Tanks begann, stieg der Poren- 


3 


Y Nyues, me usZunpegoog "c pra 


u u1 vabunz(2g adayyıw 


| 


Siedek, Kurzbericht über das Messen des Porenwasserüberdruckes 


Ya] WU 6 UI YONIDSSDMU3LOZ 


au WZ UI YonJpdossomlasogf 


all WU SU YORYDIBSSDMUELOL 


JURP LS6L DW N JDW 1561 Judy 
VASE LEINE me Zee lg ne Baar NEE ER EEE N LEE SWEET HA U A al 
H H—— + +4 + mt + + H—— 4 + 4 — 4 ——4 er i MM) 


+ H—— nn  — 


Jassoy zw Bumyn32004 


Bunynyio L 


32 Siedek, Kurzbericht über das Messen des Porenwasserüberdruckes 


wasserdruck gleichzeitig mit der Belastung an, seine Zunahme war aber in den einzelnen Rohren ve 
schieden (Bild 3). Die größte Zunahme von 3,5 m Wassersäule zeigte das Rohr, dessen Spie auf 9 m 
Tiefe stand. Aus der Spannungsverteilung infolge der Belastung war für dieses Rohr eine Druckzunahme 
von 5 m Wassersäule unter der Tanksohle errechnet worden, die nach unten auf 4 m abnahm. In den 
anderen Rohren wurde nur eine Druckzunahme von 1 bis 2 m gemessen. Die geringe Füllgeschwindigkeit 
ermöglichte ein ständiges Abströmen des Porenwassers, so daß der errechnete Porenwasserüberdruck gar 
nicht zur Wirkung kam und der Boden sich während der Belastung bereits verfestigte. 
Eine genaue Betrachtung der Linien liefert interessante Einzelheiten. Die Verschiedenheit der Schichten 
ist hier aus dem Verlauf des Porenwasserdruckes klar zu erkennen. Die Beobachtungen aus 3 und 5 m 
Tiefe zeigen einen raschen Ausgleich des Überdruckes. Schon bei der Pumppause sinkt der Überdruck 
ab und erreicht einen Tag nach der Entleerung bereits wieder den ursprünglichen Porenwasserdruck. Auch 
bei der Ölfüllung konnte ein rascher Anstieg und Abfall des Druckes beobachtet werden. Anders ist es bei 
den Rohren in 7 und 9 m Tiefe. Bei der Pumppause trat kein Druckabfall ein und nach der Entleerung 
wurde die Ausgangslage erst am vierten Tag erreicht. Bei der Ölfüllung sank der Druck nur langsam ab 
und hatte am Schluß der Beobachtungen — am 16. Tag nach der Füllung — noch nicht wieder die Aus. 
gangslage erreicht. S 
Die Beobachtungen vermitteln ein anschauliches Bild, wie gut die einfachen Geräte gearbeitet haben. Un- 
regelmäßigkeiten — wie die Spiten bei der Wasserfüllung — sind untergeordneter Natur, ihre Ursachen 
konnten leider noch nicht festgestellt werden. Auch die Beobachtungen während der Füllung des zweiten 
Tanks zeigen ein ähnlich klares Bild. Nur der Druck im Beobachtungsrohr in 9 m Tiefe stieg bei der 
Ölfüllung unerwartet hoch an. Hier dürfte sich im Rohr Gas gebildet haben, eine Erscheinung, über die 
bei organischen Böden im ausländischen Schrifttum häufig berichtet wird. Eine wertvolle Ergänzung bilden 
die Segungsbeobachtungen. Sie liefern den Beweis, daß die Forderung nach möglichst langsam ansteigen- 
der und langandauernder Probefüllung berechtigt war. Bei der ersten Füllung traten bereits Segungen 
von 40 cm auf, während die Zunahme bei der zweiten Füllung nur 10 bis 15 cm betrug. Die auszupres- 
sende Wassermenge war daher bei der zweiten Belastung wesentlich kleiner, der Druck glich sich 
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rascher aus und der Porenwasserdruck stieg troß der raschen Belastung nicht höher an als bei der Probe- ö 
füllung. = 
Die Segungen sind inzwischen weitergegangen und haben in der Mitte der Tanks ein Ausmaß von etwa 
l m erreicht. a 
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; Einfluß der „Gewölbebildung” auf die Erddruckverteilung 


Von Dr.-Ing. Gregory P. Tschebotarioff, 
Professor of Civil Engineering, Princeton University, USA 


Einleitung 


Eine große Anzahl von Beobachtungen, die in den legten 50 Jahren gemacht worden sind, hat gezeigt, daß 
in vielen Fällen die Erddruckverteilung nicht dreieckig ist, wie früher allgemein angenommen wurde. 
Besonders ist bei dem Bau der Untergrundbahnen in New York [34, 35, 41], Berlin [25] und München 
[8] festgestellt worden, daß die wirkliche Erddruckverteilung bei mehrfach abgestüttten Ausschachtungen 
die Form einer Parabel hat. So wurde z.B. schon im Jahre 1908 berichtet [34], daß bei dem Bau der 
Untergrundbahn in Brooklyn bei einer 9,2 m tiefen Ausschachtung oben stärkere Steifen angebracht 
‚werden mußten als unten. In keinem einzigen Falle hat man dort ein Nachgeben der unteren leichten 
Steifen beobachtet, dagegen haben sich mehrere der oberen Längsträger durchgebogen. 


Der Ausdruck „arching“, — das heißt Bogen- oder Gewölbewirkung — wurde schon damals gebraucht, 
um die Druckverlagerung zu erklären. Auch Ehlers (1910) [6] und Möller (1922) [14] nahmen die 
Bildung von Gewölben zwischen zwei geneigten Gleit- 
ebenen. an (Bild 1), allerdings ohne diese Erscheinung genau ° 
rechnerisch zu erfassen. Im folgenden wird eine derartige _ 
Form als „Schräges Gewölbe“ bezeichnet. 4 


Bild 1. Gewölbebildung im Erdreich nach Bild 2. Die grundlegenden Annahmen der ersten 


Ehlers. Entnommen aus Ehlers [6]. Terzaghischen Erddructheorie. 
Entnommen aus Terzaghi [29]. Siehe auch [40]. 


Die Berechnung der Druckumlagerung wurde von Terzaghi im Jahre 1936 versucht [29]. Er nahm 
an (Bild 2), daß der Gesamtdruck gegen eine abgestügte Wand immer gleich dem ursprünglichen Cou- 
lombschen Druck bleibt. Durch die Einführung eines Beiwertes „C“ in. die Rechnung erhielt er die para- 
belförmige Erddruckverteilung des Bildes 2b. 
Die mechanischen Vorgänge die eine derartige Druckverlagerung herbeiführen, sind durch diese Theorie 
nicht geklärt worden. Sie wurden von Terzaghi nur ganz allgemein auf die Gewölbewirkung (arching 
effect) zurückgeführt. Dabei wurde der Begriff der Gewölbewirkung als eine „durch Reibung längs seit- 
lichen Begrenzungsflächen“ verursachte „Verminderung des lotrechten Druckes“ der „an seitlicher Aus- _ 
dehnung behinderten obersten Schichten“ erklärt. 
In den Jahren 1939/41 veröffentlichte Terzaghi [30] eine Zusammenfassung seiner erddrucktheo- 
‚retischen Ansichten, die er als die „Allgemeine Erdkeiltheorie“ (General Wedge Theory) bezeichnete. 
Sie wurde von den inzwischen im Jahre 1938 veröffentlichten und im weiteren näher besprochenen 
Untersuchungen von Ohde [16] stark beeinflußt. Terzaghi gab nun die grundlegende Annahme seiner 
ersten Theorie (1936), nach der der Erddruck E stets dem Coulombschen Wert gleichbleiben mußte, auf 
und stellte die folgende Gleichung auf: 
N. 2 J 
Be ee (1) 
2 
Dabei ist /. die Coulombsche Ziffer des angreifenden Erddruckes. Der Beiwert C; wurde als „Keilziffer“ 
bezeichnet, die „den Einfluß des Dehnungszustandes im Keil auf den Gesamtwert des Erddruckes angeben 


soll“. 
Die weiteren Annahmen zeigt Bild 3, es wurde angenommen, 
1. daß die Gleitlinie die Form einer logarithmischen Spirale hat, 


2. daß diese Gleitlinie a) durch den Fußpunkt der Wand geht, 
b) die Bodenoberfläche rechtwinklig schneidet, 


3. daß der Reibungswiderstand seinen Größtwert tg 0 längs der ganzen Gleitlinie gleichzeitig erreicht, 


4. und daß der Angriffspunkt des Erddruckes E (d.h der Wert z/T) und die Neigung des Erddruckes 
(d.h. der Wert tgö) im voraus, z.B. durch vorangegangene Messungen an anderen Baustellen 
bestimmt worden sind. 
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Eine | ithmische Spirale hat bekanntlich die Eigenschaft, daß alle unter dem Winkel og zu hrer I 
er ee Kräfte — d.h. auch deren Mittelkraft F — durch den Mittelpunkt 0 der Spirale ‚gehen 
müssen. Dann kann E nach Bild 3 aus der Momentengleichung um 0 bestimmt werden: ; Br; 
dG S 

67 eo 1) 

E'=G IE. ( . 

worin G das Gewicht des Erdkeiles und E’ = Elcosö ist. Durch probeweise Wiederholung dieses ‚Vor 
ganges mit verschiedenen Spiralabschnitten wird der größtmögliche Wert von E zeichnerisch bestimmt | 
(Bild 3). Dieser Wert von E wird dann in Gl. (2) eingesegt und daraus der Wert von Cx errechnet. Nach 
Terzaghi' [30] wächst Cx mit den’ Werten von z/T, © und ö, i 2 
z. B. bei 0 = 37°, 6 = 26° und z/T = 0,6 wird Ck = 15214 { 


Die zweite Erddrucktheorie Terzaghis gibt also einen Gleichgewichtszustand an, der die Ergebnisse von 
Baustellen- und Modellmessungen erklären kann. Mit ihr ist es möglich, eine beliebige Lage der Erd- 
druckmittelkraft mit den getroffenen Annahmen in Einklang zu bringen. Die Theorie beweist aber 
keineswegs, daß nicht noch andere Gleichgewichtszustände möglich 
sind, die dieselbe Erklärung liefern können. 


I T— 


a 


Bild 4. Gewölbebildung nah Terzaghi (1939—41) [30]. 


Bild 3. Die Annahmen der zweiten 
Erddructheorie von Terzaghi. 
° Entnommen aus Terzaghi [30]. 


Die mechanischen Vorgänge, die die Druckumlagerung hervorbringen, sind von Terzaghi nur zeichnerisch 
_ angedeutet worden (Bild 4), und zwar sind in Bild 4a waagerechte Gewölbe eingezeichnet, die dem Fall 
einer um den Kopfpunkt sich drehenden Wand entsprechen sollen. Außerdem sind in Bild 4b lotrechte 
Gewölbe hinter einer sich durchbiegenden Wand gezeigt. Die Ausdrücke „Gewölbewirkung in waag 
rechter Richtung“ und „Gewölbewirkung in senkrechter Richtung“ werden im folgenden im Sinne des 
Bildes 4a und 4b gebraucht. 


In weiteren Veröffentlichungen (1948) [3la] haben Terzaghi und Peck die Gewölbewirkung (ar- 
ching) gleich einer Druckübertragung durch Scherkräfte gesegt. Eine derartig allgemeine Erklärung kann 
zu Mißverständnissen führen, was inzwischen auch geschehen ist. Die obigen Begriffe können nicht Je 
gesegt werden, denn beijedem Gewölbe trittzwareineDruckübertragung durch 
Scherkräfte auf,aber nicht jeder Fallvon Deuckübtrteegusrde pr sm 
kräfte bringt eine echte Gewölbewirkung zustande. we 
Einige andere Forscher haben die Gewölbewirkung als gleichwertig mit der sogenannten Silowirkung an- 
gesehen, was, wie im folgenden gezeigt wird, unzulässig erscheint. Die meisten Forscher, die von „Ge- 
wölbewirkung“ und gleichzeitiger „Verspannung“ schreiben [12, 14, 29, 30, 31a], rechnen trogdem mit de 
üblichen Annahmen des Gleitens längs bestimmter angenommener Gleitflächen. Dabei wird übersehen 


RR 
3 


daß jede zur echten Gewölbebildung führende Verformung des Erdreiches 
aufeiner fortschreitenden Verspannung und Verklemmung der einzelnen 
Bodenkörner beruht, d.h. auf einem dem Gleiten entgegengesetzten Vor- 
gang. 2 E 

EN BA : . s 1 ey 
Als echte ewölbewirkung wird vom Verfasser ein Verspannungszustand bezeichnet, der nach der allge- 
meinen Gewölbetheorie behandelt werden kann. \ RN 


Es ist mir nicht bekannt, daß schon versucht worden ist, die Erddruckverteilung‘ zu berechnen die sich 7 
nach der allgemeinen Gewölbetheorie ergeben würde. Die vorliegende Arbeit set sich diesen Versuch als 
Ziel, um festzustellen, ob nach den üblichen Annahmen der Gewölbetheorie durchgeführte Rechnungen 
in bestimmten Fällen berechtigt sein würden, Wie im folgenden gezeigt wird, deuten viele\ Beobach- .) 


tungen daraufhin, daß unter ganz bestimmten, aber allerdings sehr begrenzten Verhältnissen die echte r 
* Gewölbewirkung tatsächlich auftreten kann. 3 Ben 


1. Erddruckbestimmung mit Hilfe von Gleitflächen & Be 


Ei Sowohl die klassischen wie auch die neueren aus der Erfahrung gewonnenen Verfahren der Erddruc- 
berechnung mit Hilfe von Gleitflächen sind auf der Grundlage aufgebaut, daß der Grenzwert der $: 
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festigkeit des Bodens gleichzeitig T 
in allen Teilen der Gleitfläche voll 
erreicht wird. Diese Annahme ent- € 

spricht den in Bild 5 mit (2) be- Tmar 

zeichneten Linien. 


In Wirklichkeit liegen aber die 
Verhältnisse etwas anders. Z.B. 
bei dichtem Sand stellt die in Bild 
5 mit (1) bezeichnete Linie den 
Verlauf des Scherwiderstandes in 
Abhängigkeit vom Scherwege dar. 
Dagegen würde bei losem Sand die 
Linie (3) gelten. Beide Linien sind 
durch eingehende Versuche gefun- 
den worden. Vermutlich aber führt 
eine Ausdehnung des Sandes, wie 
sie z.B. im unteren Teil ausgesteif- 
ter Ausschachtungen vorkommt, 
eine Auflockerung seines Gefüges 
herbei, so daß die Linie (4) in Bild 
5 dem Anwachsen der Scherfestig- 
keit auf dem Scherwege ent- 
sprechen würde. Erschütterungen 
können dabei einen Einfluß aus- 
üben, der durch die Linie (5) in 
Bild 5 ausgedrückt ist. 


Es erscheint also möglich, daß ein 
dicht gelagerter Sand bei Abscheren 
hinter dem oberen Teil einer ab- 
gesteiften Wand etwa der Linie (1) 
folgen würde, während hinter dem 
unteren Teil der Wand es etwa _ 
entsprechend den Linien (4) und berechnet 
(5) zugehen würde. Diese Möglich- 
keit ist anscheinend beim Rechnen 
mit Gleitlinien bisher nicht berück- 
sichtigt. worden. Welchen Einfluß 
sie auf die Erddruckverteilung hat, 
ist also nicht bekannt. Das bedeu- 
tet einen Einwand gegen die bis- 
her üblichen Verfahren der Rech- 


nung mit Gleitlinien. 


Ein bedeutender Fortschritt wurde 
im Jahre 1938 durch die Arbeiten 
von Ohde erzielt. Ohde unter- 
suchte rechnerisch die Erddruck- 
verteilung, die sich bei den drei 

' Arten der Wandbewegung, die mit 
(A), (B) und (C) in Bild 6 bezeich- 
net sind, ergaben. Dabei arbeitete 
er mit kreiszylindrischen Gleit- 
flächen. Im Falle (A) entspricht die 
Erddruckverteilung den Annah- 
men der klassischen Erddrucktheo- 
rien von Coulomb und Ran- 
kin. Bei der Drehung der Wand 
um den Kopfpunkt — Zustand (B) 
— nahm ÖOhde an, daß im oberen 
Teil der Gleitfläche Erdwiderstand 
mit einem negativen Wandrei- 
bungswinkel (— ö) auftritt, etwa 
wie in Bild 12b angedeutet. Man 
müßte dann aber eigentlich mit ge- 
krümmten Gleitflächen rechnen. biegsame Wand 
Öhde hat jedoch in seiner Rech- 
nung Werte der Erdwiderstands- 
ziffer ) eingesett, die sich für ge- 

. rade Gleitflächen ergeben. Die in- Bild 6. Erddruckverteilung nach Oh de (1938). 
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zwischen von Caquot (1949) [3] veröffentlichten Tafeln zeigen hingegen, daß sich bei der Rechnung m 

gekrümmten Gleitflächen bedeutend kleinere A) -Werte ergeben (siehe die in der Tafel ce des Bildes 12 ein 
geklammerten und unterstrichenen Zahlen). Die Annahme, daß der Wandreibungswinkel ‘ö bedeutend 
‚kleiner als der Reibungswinkel 0 ist, wäre nicht mit der Theorie von Caquot zu vereinbaren: Aber audı 
die sich nach der Rechnung von Ohde ergebenden Yp-Werte sind bedeutend kleiner, als in Wirklichkeit 
festgestellt worden ist, wie später in Bild 14, 15 und 17 gezeigt werden wird. Allerdings ist die Form der 
Linie der Erddruckverteilung für den Zustand (B) der tatsächlich beobachteten ähnlich, was man für die 

in Bild 6 (B) ebenfalls angegebene Linie von Rendulic nicht sagen kann. ; E 


- Die für den Fall (C) des Bildes 6 von Ohde angegebene Verteilung ist noch nicht einwandfrei bestätigt 3 


worden. Es scheint gut möglich, daß sie für unnachgiebige Widerlager tatsächlich zutrifft. Dagegen sind 
die in Bild6 angegebenen und von Ohde „nach Gutdünken“ gezeichneten Erddruckverteilungslinien durch 
meine Messungen in Princeton nicht bestätigt worden, worauf in Abschnitt 5 näher eingegangen wird. 


2. Erddruckbestimmung nach der Gewölbetheorie | : 2 


Wenn ein aus einzeln verspannten Sandkörnern bestehender Bogen vom Einheitsquerschnitt allein durch 
die Reibung an seinen Endflächen am Abrutschen verhindert wird, wird das gleichmäßig verteilte Gewicht 
p für die Längeneinheit durch die in Bild 7 eingetragene Gleichung (5) ausgedrückt und der waagerechte 
Druck durch Gl. (6). Der waagerechte Schub H kann aus Gl. (2) (Bild 7) für den Fall errechnet werden, 
daß die Stüglinie des Gewölbes die Form ziner Parabel hat, so daß keine Biegemomente auftreten. Etwas 
verwickeltere, aber im wesentlichen ähnliche Ausdrücke können für H bei einer beliebig anderen Ver- 
teilung der ständigen Belastung aus der Bedingung abgeleitet le 
werden, daß in allen Fugen des Gewölbes die Momente gleich 
Null sein müssen, d.h. H: f„=Mox; worin Mox das Moment 
eines frei aufliegenden Balkens im Abstande x vom Wider- | 
lager bedeutet. 


ES ls bewölbedruck 1 
& N EN, 2 
we 2 f? —Q EN lee 
Mar ae N Siodruck 3 
3. max A=maxB-Htgö 4.maxf=025tgdl. Z \ı \ 
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Bild 7. Gewölbe aus verspannten Sandkörnern. Bild 8. Erddruck nach der Silo- 


und der Gewölbetheorie. 


Gl. (2) in Bild 7 enthält zwar zwei Unbekannte, man kann aber den Grenzwert des Pfeiles f aus den Glei- % 
chungen (2), (3) und (1) in Bild 7 bestimmen, wobei der Wert der Gleichung (4) erhalten wird. Aus den 
Gleichungen (2), (4) und (5) ergibt sich die Gleichung (7) des Bildes 7: s 
y:L 
min Ph = 7. 2 EIER ESTER TER (20) 


Es ist bemerkenswert, daß in dieser Form der waagerechte Einheitsgewölbedruck ph mit dem von Ohde | 
für den Silodruck erhaltenen Wert genau übereinstimmt (Seite 921 und 922 der neuesten Ausgabe der 
„Hütte“, 27. Aufl., IH. Band). Es besteht aber ein ganz wesentlicher Unterschied, denn der in Gl. (87a) von 
Ohde angegebene Ausdruck stellt einen Grenzwert dar, der nur in einer beträchtlichen Tiefe unter der 
Oberfläche eines Silos herrschen soll (Bild 8). Dagegen wird der durch die Anwendung der Gewölbe 
theorie erhaltene Wert der Gl. (3) in der ganzen Tiefe herrschen, wie durch (die Rechtecke abde oder 
abnm in Bild 8 angedeutet ist. Erfahrungsgemäß kann der Abstand L der Gleitlinie bdn von der Wand 
zwischen den Werten 0,27 und 0,4 T schwanken. Es können also die folgenden Schlüsse gezogen werden: 
a) Der der echten Gewölbewirkung entsprechende Gesamtdruck gegen eine lotrechte Wand ist größer 

als der sogenannte gewöhnliche Silodruck. 


b) Besonders im oberen Teil der Wand werden mittels der Gewölbetheorie viel erö ü h 
‚durch die Anwendung der Silotheorie erhalten. ana an 


c) Bei einem größeren Verhältnis L/T (s. Bild 8) kann der Gesamtwert des nach der Gewölbe ot | 
Bea Erddruckes bedeutend größer als der, Gesamtwert des Erddruckes nach Coulomb 
werden, Be}: 

d) Dagegen wird bei kleinem Verhältnis L/T der Gesamtwert des :nach der Silotheorie SR. ; 


neten Erddruckes kleiner als der Coulombsche Gesamtwert sein. 
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3. Voraussetzungen für. die Entstehung echter Gewölbewirkung - 


‚Es entsteht nun die Frage, unter welchen Verhältnissen eine echte Gewölbewirkung entstehen Kar. 
Unter echter Gewölbewirkung wird dabei ein Zustand verstanden, bei dem jede ee dene: 
eigenes Gewicht tragen kann (Bild 7). : 

Aufschluß über die Art der Wandbewegungen, die einen derattigen Zustand herbeiführen können, geben 
z.B. die Versuche von Mecke im Jahre 1940 [12]. Mecke bestimmte die Verlagerung des Erddruckes 
und die Form der dabei entstehenden Gleitflächen bei Bewegung des unteren Wendieites (Bild 9-D). Es 
zeigte sich, daß die Form der Gleitfläche vom Verhältnis der Hehe der zwei Wandteile stark beeinflußt 
wurde. 108: Druck gegen den unteren Wandteil verminderte sich bei der Bewegung nach außen. Dabei 
- vergrößerte sich gleichzeitig der Druck gegen den oberen Teil der Wand. Mecke benutte den Ausdruck 
„Gewölbebildung“, um diese Druckverlagerung zu erklären, er hat aber nicht den Versuch gemacht, die 
Gewölbetheorie auf diesen Fall anzuwenden. 


Bild 9. Gleitflächen bei Bewegung des 
unteren Wandteiles und bei Ausfließen 
des Sandes durch eine Öffnung im 
unteren Wandteil. 


a (B, N een) 
min(y/) 29% nach ecke nach Tschebolarioff 


. Bild 9-II zeigt die Versuchsergebnisse des Verfassers, die zwar zu einem ganz anderen Zwecke ausgeführt 
wurden, troßdem aber, unter Anlehnung an die Arbeit von Mecke, gewisse Aufschlüsse darüber geben, 
wie die Formänderungen innerhalb des abrutschenden Bodens von der Art der Bewegung des unteren 
Wandteiles abhängen. Die durch Bild 9-II und 10 erläuterten Versuche des Verfassers aus dem Jahre 1947 
beziehen sich auf die Bestimmung der Vorgänge, die den Ausfluß des Sandes durch einige Öffnungen ‘ 
zwischen Stahlbetonspundbohlen begleiteten. Zu diesem Zwecke wurde eine Klappe ‘von etwa 10cm 
Durchmesser geöffnet. Es wurden je zwei Versuche für verschiedene Wasserstände ausgeführt. Bei dem 
ersten Versuch wurde ein Film aufgenommen, während der Sand unbehindert heraus lief. Nach etwa 
20 Sekunden bildete sich eine ausgesprochene Gleitfläche, die auf Bild 9-II mit (B) bezeichnet ist. Sie 
‚hatte Kreisform, was der im Vortrage vorgeführte Film deutlich zeigte 
Bei dem zweiten Versuch wurden dagegen alle 15 Sekunden Zeitaufnahmen hergestellt. Um dies zu er- 
möglichen, wurde die Klappe alle 15 Sekunden geschlossen (Bild 10). Die Neigung der Linie, die den 
herausfließenden Sand von der übrigen Sandmasse abtrennte, (Linie A, Bild 9-II) ist dabei fast lotrecht 
und derjenigen von Mecke (Bild 9-I) ähnlich. Es ist bemerkenswert, daß bei einer kleinen ausfließenden 
Sandmenge die Bewegung der Sandkörner längs der Linie B und auch längs der Wand im oberen Teil, 
besonders im Bereich der kapillaren Sättigung des Sandes gleich Null ist. Nur etwa in der Mitte zwischen 
diesen lotrechten Flächen hat sich der Sand bewegt und zwar nimmt das Maß der Bewegung des Sandes 
mit der Entfernung von der Klappe ab. Dies deutet auf eine entsprechend größere Auflockerung des. 
Sandes nach unten zu hin. 
Bei weiterem Ausfließen (30 Sekunden) bildet sich sogar ein kleiner Hohlraum oberhalb des freien Wasser- 
spiegels. Beim ständigen Ausfließen des Sandes, wie es die Filmaufnahme zeigte, ist dies aber nicht der 
Fall gewesen. Vermutlich kann also eine echte Gewölbewirkung nur bei sehr kleinen Bodenbewegungen 
der genannten Art entstehen. Bei größeren Boden- oder Füllgutbewegungen, wie z. B. bei Silos, tritt 
ein Fließzustand ein, der dann in den Ruhedruck übergeht, falls weiteres Ausfließen verhindert wird. 
Man kann sich die verschiedenen Vorgänge weiter durch Bild 11 veranschaulichen. Vor dem Nachgeben 
der untersten Schichten ist die Schichtung überall waagerecht, und das Gewicht der Schichten überträgt 
sich von Korn zu Korn senkrecht nach unten (Bild 11 oben unter I). Wenn sich nun die Schichtung, wie in 
Bild 11 oben unter II gezeigt ist, entsprechend Bild 9-Il und 10 verformt hat, wird die Druckübertragung 
sich so ändern, wie es die Pfeile zeigen. Die Linie 1-2-3 wird sich zu 1-27-3 verkürzen, und es wird eine 
gewisse Verspannung der als Kugeln gedachten Körner eintreten. 
Bei voller Verspannung wird dann die Kugel (a) (Bild 11, Teil C) abgestügt. Man kann sich aber einen 
Zwischenzustand teilweiser Verspannung denken, wie er in Bild 11, Teil B angedeutet ist. 
Die echte Gewölbewirkung erlaubt, die im oberen Wandteil gemessenen hohen /-Werte (Bild 14, 15 
und 17) vollständig zu erklären. Mit den Bezeichnungen in Bild 7 und 8 ergibt sich unter der Annahme, 
daß ö = 30°, die Tiefe t, in der eine echte Gewölbewirkung auftritt, zu: 
: BT mar ARTEN OSSERE 002 I Te eek) 

Aus Gl. (3) folgt: 

a EP 


EB DIET w0 1515 —Z 33T, = IS YET: EN RE (5) 
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Bild 10. Ausfließen des Sandes durch eine Öffnung 


im unteren Wandteil. 


Aus Gl. (4) und (5) erhält man: 

Sperre 

Y-t 1:0088:T 
0,175:y- T; 
7.0.0289. T, 


Bei dem Fall des Bildes 14 hatte sich der Wert 2 
) = 3,00 in einer Tiefe t=> 0,04T ergeben, was 
mit Gl. (4) bis (6) in Einklang steht. Ähnlich ist E 
es auch bei Bild 15 und 17. = 


Der aus Gl.(6) erhaltene hohe A,-Wert kann P: 
tatsächlich auftreten, wie Bild 12 zeigt. Die 
Gewölbebildung erlaubt nämlich die Gleich- 4 
segung des Auflagerdruckes E, gegen die wirk- 

liche Wand mit dem Erdwiderstand Ep(+) gegen 

die angenommene Wand und erlaubt damit die 

Rechnung mit den hohen /p (+)-Werten, obwohl! 
der wirkliche Wandreibungswinkel ein negatives 
Vorzeichen hat. Dies ist nur deshalb möglich, ;- 
weil die Verspannung der Bodenkörner in der 
Zone der echten Gewölbe die Bildung von Gleit- 
flächen ausschaltet. Wenn dies nicht der Fall 


wäre, so müßte man dort mit Gleitlinien der in 


max Ap ; b. 7 
Os 
=6,l | 


Be Pr 


Bild 12b angegebenen Art und mit /,-Werten R; 
für einen negativen Wandreibungswinkel reh- 
nen (s. die eingeklammerten und unterstrichenen 
Werte in Bild 12c), die viel niedriger als die % 
tatsächlich festgestellten /-Werte sind. € 
4. Beispiele echter Gewölbewirkung 3 ; 
Der folgende vonPennoyer|19]in der Au- 
sprache über zellenförmige Fangedämme be- ® 
schriebene Fall kann nach Ansicht des Verfassers 
als Beispiel echter Gewölbebildung dienen. * 
„Sand, Kies oder Fels können tatsächlich Ge- = 
wölbe bilden und sich selbst in den Zellen ober- 


halb der Unterkante der Spundbohlen tragen. 
Um 1932 hatte ich Gelegenheit, einen Zellen- 
fangedamm zu besichtigen. Die Zellen waren 
zwischen den Querwänden 10,7 X 83m breit 
und 10,7 m hoch. Die Spundbohlen wurden an 
einem Flußufer in Sand und Kies gerammt. 
Nachdem die Spundwand fertiggestellt war, 
wurde der Sand und Kies auf der Flußseite bis 
zum Fels ausgebaggert und zur Füllung der 
Spundwandzellen bis zu ihrer Oberkante ver- 
wendet. Bei fortschreitender Ausbaggerung 
wurde festgestellt, daß die Spundbohlen etwa 
3,70 m oberhalb ihrer Unterkante durch eine 
Schicht von großen Steinen gerammt und dabei - 
verbogen und verdreht worden waren, so daß 
die Schlösser an vielen Stellen aufgerissen waren. 
Durch diese Öffnungen strömendes Wasser hatte 
den Boden zwischen den Spundwänden heraus- 
gewaschen. Die Öffnungen reichten vom Fels 
etwa 3,70 m aufwärts, drei oder vier der Zellen 
waren bis zu dieser Höhe vollkommen leer. Die 
Zellen waren aber standfest und, wie beabsich- 
tigt, in der Lage, dem Höchstwert des vom Fluß- 
ufer ausgeübten waagerechten Schubes Wider- 
stand zu leisten. Oberhalb der Öffnung hatte 
der Sand und Kies ein einwandfreies, zwischen 
den Seiten-, Vorder- und Rückwänden ver- 
spanntes Gewölbe gebildet, wie man es absicht- 
lich aus Ziegeln oder Steinen hätte herstellen 
können. Mitunter fiel zwar hier und da etwas. 


Sand herab. Trogdem berichtete der Bauführer x 
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Wand 4 I-Boden 
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Rr : 


- A.Keine Verspannung 


EA: 
RR 
B.Teilweise Verspannung 


E} 
R, 


C. Volle Verspannung Bild 12d. 
Bild 11. Verspannung der Sandkörner. Bild 12a—d. Ap-Werte bei Gleitlinien und bei Gewölbebildung, 


nach beendeter Wiederherstellung der Spundwandzellen zehn oder zwölf Tage später, daß ein Baggerlöffel 
benugt werden mußte, um das Gewölbe zu brechen, damit der Füllboden bis zur Sohle absinken konnte.“ 


Nach diesen Angaben von Pennoyer ist Bild 13 gezeichnet. Die Gesamthöhe der Gewölbe betrug 10,7 
— 3,7 = 7,0 m, die Mindestbreite 8,3 m, die Gesamthöhe der Gewölbe also nur 7,0/8,3 = 0,75 der Breite, 
Das Gleichgewicht der Gewölbe verlangt, daß die in den 
vier Wänden auftretenden Reibungskräfte E:tgö gleich 
dem Gesamtgewicht G des Bodens sind, das heißt, unter 
Annahme einer dreieckigen Verteilung des Erddruckes E ist: 


G=83:10,7:7,0:y = 621 
E=2 (10,7 +83) % -1:y:7,02-188 — 931A:y*tg0. 


Daraus errechnet sich: 


Ge 621 0,667 
7 931:tg6 tg 


Bei dem wahrscheinlichen Wert von 
ö = 30° wird A = 1,15. 


Die Werte von } bei etwaigen höherem Wandreibungs- 
winkel sind in Bild 13 angegeben. Falls die Verteilung des 
Erddruckes E nicht dreieckig ist, so würde der daraus fol- 
gende Wert von A’ größer als A werden (Bild 13). 


Die obigen Werte von A sind Mindestwerte, die gerade für 
das Gleichgewicht erforderlich sind. Nach der Beschreibung 
‚von Pennoyer müßte man aber annehmen, daß tatsächlich höhere Werte von / auftraten. Eine Bewegung 
der Zellenwände, die einen positiven Erdwiderstand hervorgerufen hätte, konnte nicht auftreten. Die /- 
Werte sind bedeutend höher als die bekannten Ruhedruckwerte /,. Den Begriff des Ruhedruckes bestimme 
ich wie folgt: 


damm nach Pennoyer. 


A 


Zar 
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„Der Ruhedruck ist gleich dem Erddruck gegen eine lotrechte Be a se. 
nach vollendetem Ausgleich der Porenwasserspannungen und bei waagerecht bleibender | u - 
Unterfläche der Erdschicht — keine weiteren Änderungen des Rauminhaltes und keine Scher- 


5 ; & 
verformungen im Erdreich entstehen. 


i ü ) ä i ägliche i fdruck nicht entstanden sein. 
Bei der Art der Füllung der Fangedämme kann ein zusäglicher Einstamp { i 
Es scheint also ein Fall Non echter Gewölbebildung vorzuliegen. Es muß aber betont werden, daß diese, 
Gewölbebildung nur oberhalb des freien Wasserspiegels und zwar in der Zone der kapillaren Sättigung 


möglich war. 


Einige Ergebnisse der Prince- 
toner Versuche des Verfassers 
[32, 34, 39] lassen sich eben- 
falls nur durch echte Gewölbe- 
wirkung vollständig erklären. 
In Bild 14 sind die Ergebnisse 
des Versuchs Nr.57 angedeutet, 


o 
» P “ 
bei dem Sand stufenweise ab- 
gebaggert wurde. Bei der letz- 
rs 
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ten Stufe F hatte sich die 
Spundwand verbogen und im 
unteren Teil nach außen be- 
wegt. Dadurch sind sehr große 
Erdwiderstandswerte oberhalb 
des Ankers hervorgerufen wor- 


1 den. An der Erdoberfläche er- 
5 
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Ina are Agrmis 
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reichten sie den Wert von 


13:00: 


Bild 14. Princetoner . & 
4 E Versuch Nr. 57 von 23 
Yo/l = 957 % Tschebotarioff. = 
UT 047% 
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Wie oben in den Abschnitten 1 und 3 erläutert ist, kann dies nur durch echte Gewölbebildung oberhalb 
des Ankers erklärt werden, denn bei dem Absacken des Sandes unterhalb des Ankers, infolge der Aus- 
wärtsbewegung des unteren- Teiles der Spundwand, entstehen an der Wand negative Werte des Rei- 
bungswinkels ö, so daß die Ap(-)-Werte bedeutend kleiner als der beobachtete Wert von 4 = 3,00 sein 
müßte. Dieser Wert wird aber durch die in den Abschnitten 2 und 3 beschriebene Rechnung nach der 
Gewölbetheorie vollständig erklärt. 


Die Anker konnten hier nicht zur Aufnahme der lotrechten Lasten beitragen, da sie an den Enden der 
Spundwand, d.h. im waagerechten Abstand von 158 cm angebracht waren. Diese Anordnung war getroffen, 
um die Ausbaggerung der Hinterfüllung mittels eines Greifbaggers am Ende der Versuche zu erleichtern. 
Es muß also in Höhe der Anker eine Entlastungszone A, wie sie in Bild 14 angedeutet ist, entstanden sein. 
Entsprechend muß sich am Fuße der Spundwand eine Ausdehnungszone B gebildet haben. Dazwischen 
liegen wahrscheinlich die angedeuteten Gleitflächen. Sie würden in dieser Form unmittelbar unter dem 
Anker bei negativem Wandreibungswinkel 6 (—) entstehen. 


Es ist nicht ausgeschlossen, daß sich in der Zone II zwischen den Gleitflächen eine gewisse Verspannung 
im Sinne echter Gewölbewirkung entwickelt hat. 


Bild 15 erläutert die bei dem Neubau des Piers „C“ im Hafen von Long Beach, Kalifornien, von Pro- 
fessor C, Martin Duke durchgeführte Messungen. Bei diesem Bau wurde eine Spundwand in den Sand- 
boden eingerammt und mit Stahlstangen von 75 mm Durchmesser an hölzernen Pfahlböcken verankert. 
Der Mittenabstand der Anker war 1,82 m, der der Pfahlböcke 0,91 m. Anschließend wurde auf beiden 
Seiten der Spundwand ein Steindamm geschüttet und die sandige Hinterfüllung eingespült. Dabei mußte 
das Spülwasser auf eine Entfernung bis zu 600 m hinter der Spundwand abfließen, so daß sich schluffige 
und tonige Bestandteile absegen konnten. Auf diese Weise entstand eine 1,80 m dicke Schicht von weichem, 
schluffigem Ton, die erst durch spätere Bohrungen entdeckt wurde (Bild 15 und 16). | 


Der Erd- und Wasserdruck und der Erdwiderstand wurde mittels elektrischer Carls on Druckdosen*) 


von Duke [5] in 7 Höhenlagen laufend gemessen. Gleichzeitig wurden die Ankerspannungen mit Carlson- 
Dehnungsmessern bestimmt. ir 


Die Meßergebnisse von Duke hat der Verfasser [38 und 39] wie folgt besprochen. Aus Bild 15 ist zw 
ersehen, daß nach beendeter Hinterfüllung die Erddruckverteilung zunächst ungefähr hydrostatisch war. 
Oberhalb des Ankers war A = 0,4, während unterhalb des Ankers die Erddruckziffer bis zu A = 0,7 
anstieg. Dieser legte Wert war um etwa 60 v. H. höher als die Erddruckziffer, die sich unter ähnlichen 


*) Die Druckdose P-8 hatte sich verschsben und ist deshalb als unzuverlässig anzusehen. R ; 
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ST 5; druck in Long Beach heraufgesegt haben, 
=, denn derartige Sand-Ton-Gemische erhöhten 
=5 bei den Princetoner Versuchen nach Rütte- 
>23 lung (Versuch Nr. 59) ihren Druck sogar um 
s3 227v.H. Andererseits können sich aber 
2% zwischen der vorderen Pfahlreihe und dem 

2 re Steindamm infolge der Zusammendrückung 
= © der darunterliegenden weichen Tonschicht 
IS © x 25 DER , : ; : 
SS % Gewölbe längs den in Bild 16 mit (II) bezeich- 
S S =. neten Linien gebildet haben. 
S F Weiterhin hat sich aber eine vollständige, 
a aus Bild 15 ersichtliche Druckumlagerung 
Se entwickelt, die ebenfalls durch die Zusam- 
In ” : $ 
en mendrückung der weichen. Tonschicht ver- 
.n ursacht worden ist. Die Anker wurden durch 
= das Gewicht der darüberliegenden Hinter- 
= S füllung belastet, so daß die gemessenen Zug- 
„nn . ” . * 
Ss spannungen die Fließgrenze erreichten. Die 


Anker müssen sich dabei kettenlinienförmig 
verbogen und die Spundwand nach innen 
gezogen haben. Daß dies tatsächlich geschehen 
ist, folgt aus dem fortschreitenden Abfall 
bei der den Erdwiderstand des Steindammes 
messenden Dose P-5 und aus dem bis fast an 
die Grenzwerte des Erdwiderstandes ober- 
halb der Anker gestiegenen Druck gegen die 
Dosen P-6 und P-7 (Bild 15). Im oberen Teil der Spundwand sind A-Werte zwischen 2,0 und 3,0 ge- 
messen worden (Teil 4 und 5 des Bildes 15). Den Ausführungen in den Abschnitten 1, 2 und 3 entsprechend 
können diese hohen Werte nicht durch den Erdwiderstand erklärt werden, da der Wandreibungswinkel 
hier ein negatives Vorzeichen haben muß (vgl. Bild 12). Dagegen läßt sich der Wert von ) = 3,0 gut nach 
der Gewölbetheorie, wie im Abschnitt 3 ausgeführt, erklären. 


Zustand (1) 
Aprıl 12,1949 


} and 
hinferspülf 


Bild 17 gibt die in New York beim Bau der Untergrundbahn in der 6-th Avenue gemessenen Erddrücke 
wieder. Auch hier sind im oberen Teil der Wand /-Werte von etwa 2,00 festgestellt worden. Sie sind 
etwas höher als die entsprechenden von Spilker [25] mitgeteilten Werte. Dies kann vielleicht auf 
die im unteren Teil des Bildes 17 dargestellte Schluffschicht zurückgeführt werden. Sie begünstigt das 
Absinken der oberen Sandschichten in der durch Bild 9-II und 10 dargestellten Art. Es ist auch bemer- 
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Erddruckmessungen beim Bau der New Yorker 


„‚6-th Avenue“ Untergrundbahn. j 
Entnommen aus White und Prentis [41], siehe auch [39]. 


fernen der Steifen keine weiteren einigermaßen zuverlässigen Messungen vorgenommen. 


Die gemessenen Momente und Durchbiegungen wurden mit Werten verglichen, die nach Coulomb be- 
rechnet waren. Es ergab sich, daß sie bedeutend kleiner als die theoretischen Werte waren, und zwar 
vergrößerte sich der Unterschied bei größerer Biegsamkeit des Bleches. Diese Erscheinung wurde aus- 
schließlich der Gewölbebildung in senkrechter Richtung und der daraus entstehenden Druckumlagerung 
längs des Bleches zuwesährichen. Die Möglichkeit, daß ein nicht unbedeutender Teil der Momentenver- 
minderung aus einer lee Dekade entstehen konnte, wurde vollständig außer acht ge- 
lassen. Eine derartige Druckverminderung konnte Eher durch die an den Seitenwänden und am schrägen 
Die Bedeutung der Reibungskräfte würde 


Boden entstehenden 


Reibungskräfte hervorgerufen werden. 


dabei mit dem Nachgeben Er Bleches marksen,; ; 


Bild 18. Stro 


Entnommen aus Stroyer [27]. 


Dr 


kenswert, daß nach weiterem 


‘liche Steifendrücke abnahmen. 


‚gungen entwickeln kann. 


7:70. Keine Verminderung des Feldmomentes 


dem Nachgeben der Schluffschich 


Umstand entspricht der im Abschnitt 3 
ausgesprochenen Vermutung, daß eine 
echte Gewölbebildung sich im vollen 
Maße nur bei sehr kleinen Bodenbewe- 


5. Sonderfälle verankerter Spundwände 


Der von Ohde berechnete Fall einer bieg- 

samen Wand (Bild 6, Teil C) ist von 
Stroyer [28] im Jahre 1935 mit Hilfe 
der in Bild 18 dargestellten Versuchsan- 
lage untersucht worden. Die 91 X 91cm 
große Vorderfläche AC eines keilförmigen 
Kastens wurde durch ein dünnes Stahl- 
blech abgeschlossen. Das Blech wurde an 
den Stellen A und G abgestügt. Mit Hilfe 
einer verwickelten Anordnung von Seilen 
und Hebeln konnten die Kräfte gemessen 
werden, die an den überkragenden Enden 
des Bleches wirken mußten,. um die 
Biegemomente und Blechdurchbiegungen 
auszugleichen, die durch den zwischenden 
Stüßpunkten angreifenden Erddruck ver- 
ursacht wurden. Während der Füllung 
des Versuchskastens wurde die Durch- 
biegung des Bleches durch Aussteifen an 
den Stellen a, b und c zunächst verhin- 
dert. Außer den Biegemomenten und 
Blechdurchbiegungen wurden nach nz 
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Bild 19. Die nach Stroyer zulässige Verminde- 
rung der Feldmomente biegsamer Stügwände. 
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‘Auf Grund seiner Versuchsergebnisse hat Stroyer [27] empfohlen, die nach Coulomb errechneten 
_ Feldmomente einer Spundwand durch Multiplikation mit einem Beiwert, der immer kleiner als eins 
war, zu vermindern (Bild 19). Die Verminderung hat er — ohne Einschränkungen irgendwelcher Art — 
‚ ausschließlich in Abhängigkeit von der Wanddicke, der Wandspannweite und dem Böschungswinkel der 
Hinterfüllung angegeben. Diese Empfehlungen sind im Jahre 1945 in einem Buch von Donovan Lee 
[11] zur Berücksichtigung bei der Bemessung von Spundwänden angegeben worden. Danach sollen die 
Biegemomente bei einer Spundwanddicke von 0,02 der Spannweite und bei einem Sand mit dem Böschungs- 
winkel 0 = 33° (Neigung 1 :1,5) halbiert werden. Kleinere Abminderungen der Momente werden sogar 
bei Böden, die nur in einer Böschung 1:6 stehen können, andererseits aber auch bei sehr dicken Wän- 
den (0,5 der Spannweite) erlaubt. Daß solche verallgemeinerte Empfehlungen unzulässig sind, geht aus 
dem Folgenden hervor. An sich sind die Versuchsergebnisse Stroyers nicht anzuzweifeln. Ähnliche Er- 
gebnisse sind auch vom Verfasser wäh- 
rend der Versuche in Princeton erhalten 
worden (Bild 20). Nach beendeter Hinter- 
füllung wurde eine zusägliche Kraft P 
angebracht, die eine zusäßliche Durchbie- 
gung der Spundwand hervorbrachte (in 
Bild 20 gestrichelt). Die durch die Kraft 
P verursachten zusäglichen Auflager- 
kräfte A, B und C und die Biegemomente 
wurden vorher durch getrennte Versuche 
bei leerem Versuchskasten festgestellt. 
NR Nachdem diese Werte dann von den 
u u gemessenen Werten abgezogen waren, 
stellte sich heraus, daß die infolge des 
Erddruckes allein entstehenden Auf- 
lagerkräfte A, B und C unverändert blie- 
ben, die Biegemomente dagegen um 
mindestens 40°%o vermindert wurden. 
Dies Ergebnis entspricht also demjenigen 
B von Stroyer und kann auch einer Gewoöl- 
bebildung in lotrechter oder in schräger Richtung zugeschrieben werden. Allerdings erscheint eine schräge 
-Gewölbebildung von der in Bild 1 angegebenen Art wahrscheinlicher als die in Bild 4b gezeigte lotrechte 
Gewölbebildung. Im Vergleich zu dem Stroyerschen Versuch begünstigte die Auflast des Princetoner 
Versuches eine derartige Gewölbebildung. 
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Bild 20. Princetoner Versuch Nr. 4 (1. Reihe) 


von Tschebotarioff. 


Es muß aber beachtet werden, daß solche Erscheinungen nur bei einer abgebaggerten Wand und bei voll- 
kommen unnachgiebigen Widerlagern entstehen können, wie auch in Princeton festgestellt wurde (Bild 
21, Fall e). Bei nachgiebigen Ankern und bei hinterfüllter Wand (Bild 21, Fall a und b) war dagegen 
keine Druckverminderung in der Mitte der Spannweite unterhalb des Ankers zu bemerken, die auf 
schräge oder lotrechte Gewölbebildung zurückzuführen wäre. Die 1938 von Ohde gemachten Abschät- 
zungen (Bild 6, Zustände A+ B und A + C) sind also nicht bestätigt worden. 


Es muß noch folgender Versuch erwähnt werden (Bild 20). Nachdem die waagerechte Kraft P entfernt 
‘ war, wurde die waagerechte Oberfläche des Sandes wieder hergestellt und die Auflager B und C etwas 


Sand a Sand mit Ton“ &; teilweise eingerüftelfer "normales Nachgeben "umnachgiebige Verankerung : 
Sand des Ankers 
ger hinterfüllte Wand ei abgebaggerte Wand a 


Bild 21. Die wichtigsten Erddruckverteilungen, die sich bei den Versuchen in Princeton mit nachgiebigen Wänden ergaben. 
Entnommen aus Tschebotarioff, 1949, [34], siehe auch [21]. 
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zurückbewegt, so daß wieder angreifender Erddruck entstand, wie es sich auch aus allen nachgemessenen 2 
Werten ergab. Dann wurde die Stügung P’ der starren Bodenplatte. um ein ganz geringes Maß nachgelassen. 
Daraufhin erhöhten sich die Auflagerkräfte und die Biegemomente ganz erheblich und zwar im Vergleich 
mit dem angreifenden Erddruck. Nach Abzug der wahrscheinlichen Meßfehler erhöhten sich die Biege- 
momente und der gesamte ErddrukwertE=A+B- C um etwa 70 v.H., die lotrechte Auflagerkraft V 
um etwa 30 v. H., während die obere Auflagerkraft A um mindestens 100 v. H. stieg. Diese Ergebnisse. 
deuten auf ein großes Anwachsen des Erddruckes hin, und zwar besonders im oberen Teil der Wand. Ä 
Dies entspricht den im Abschnitt 3 besprochenen und durch die Bilder 9 bis 12 erläuterten Verhält- 
nissen. Allerdings hielt die Druckerhöhung in diesem Ausmaß nicht an. Zwei Tage später betrug die im 
Vergleich zum angreifenden Erddruck bleibende Erhöhung der Auflagerkraft. A und des Gesamtdruckes 
E nur etwa 30 v.H., vermutlich wegen der unvermeidlichen Erschütterungen. a 


6. Echte Gewölbebildung kann nicht bei wassergesättigten Tonen vorkommen: 


Als Grundsat kann aufgestellt werden, daß eine die echte Gewölbewirkung herbeiführende Verspannung, 
sich nur in einem aus druckfesten Körnern bestehenden Boden entwickeln kann. Deshalb ist es wahr- 
scheinlich, daß die hauptsächlich aus biegsamen Schuppen bestehenden Tone bei großen Spannweiten der 
Gewölbe keinen dauernden Widerstand gegen die die Verspannung vernichtenden Formänderungen auf- 
bringen können. Diese Annahme wird durch in Tunneln durchgeführte Messungen bestätigt. Über Mes- £ 
sungen in einem durch mittelsteifen Detroiter Ton verlegien Kanalisationstunnel, der einen lichten Durh- 
messer von 2,9 m hatte, berichtet z.B. Housel [31]. Die Messungen erstreckien sich über 10 Jahre 
und wurden mit einer großen Anzahl von Goldbeckdosen durchgeführt. Zunächst war der gemessene 
waagerechte und lotrechte Druck ungefähr gleich, wobei legterer etwa 70 v. H. der Auflast, d. h. des 
” Gewichtes der darüberliegenden Schichten betrug. Mit der Zeit stieg der Druck, besonders der lotrechte, 
allmählich an. Gleichgewicht wurde nach etwa 6 Jahren erreicht, dabei wurde der lotrechte Druck un- 
sefähr gleich der Auflast. Re: 
Skempton [23] berichtet über die Ergebnisse seiner Messungen der größten Druckkräfte in den Rin- 
gen eines Tunnels von 3,67 m lichtem Durchmesser, der durch steifen überverfestigten Ton getrieben 
wurde. Diese Kräfte entsprachen _einem lotrechten Druck, der der vollen Auflast gleich war. Das Er- 
gebnis ist also dem von Housel erhaltenen ähnlich. N 


Plastische Verformungen der wassergesättigten Tone vernichten also nicht nur echte Gewölbe, die sich 
etwa gebildet haben könnten, sondern sogar jede Druckverminderung durch Scherkräfte längs etwaiger 
Gleitlinien. Solche Tone streben mit der Zeit den ursprünglichen, natürlichen Gleichgewichtszustand an. 


Schlußfolgerungen 


Man kann nicht von „Gewölbewirkung“ in Fällen sprechen, in denen sie tatsächlich nicht auftreten kann. 
Die Begriffe „Gewölbewirkung“ und „Druckübertragung durch Scherkräfte“ müssen auseinandergehalten 
werden. Auch ist die „Gewölbewirkung“ mit der „Silowirkung“ nicht gleichbedeutend. 


Die „echte Gewölbewirkung“ kann tatsächlich auftreten, denn mehrere Messungen können durch Rech- 
nen nach der Gewölbetheorie besser erklärt werden, als es bisher mit Gleitlinien möglich war. ; 


Allerdings scheint die „echte Gewölbebildung“ ein unsicherer Gleichgewichtszustand zu sein, der nur bei 
unnachgiebigen, als Widerlager dienenden Wandteilen und bei einer bestimmten Bewegungsart des unter 
dem Gewölbe liegenden Bodens möglich ist. Auch kann die „echte Gewölbebildung“ nur bei Böden auf- 
treten, die aus einzelnen druckfesten Körnern bestehen, also nicht bei wassergesättigten Tonen. - 


Zum Schluß möchte ich Herrn Professor Dr.-Ing. Edgar Schultze von der Technischen Hochschule 
Aachen meinen Dank aussprechen für den sehr anregenden Meinungsaustausch über die oben behandelten 
-Fragen. 
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Holländische Anschauungen über die Tragfähigke 
gerammter Pfähle 
Von Ir. Jacobus P. van Bruggen, Generaldirektor, Openbare Werken, Rotterdam 


Die ungünstigen Bodenverhältnisse im dicht besiedelten westlichen Teile Hollands sind die Ursache, da 
die technische Fachwelt sich hier schon seit langem mit den Problemen der Pfahlgründungen hat beschä 
tigen müssen. In der Zeit, in der die Erfahrung im Vordergrunde stand, kam aus diesem Grunde eine 
Rammformel in Gebrauch, die in den angelsächsischen Ländern als „holländische Formel“ bekanntgeworden 
‚ist, und man verwendete eine leichte und leichtbewegliche, als Dreibeinbock ausgebildete Ramme: die 
holländische Ramme (Bild ]). S 
Als dann aber die iechnischen Bauwerke immer größer und gewagter wurden, reichte die Erfahrung 
allein nicht mehr aus. So begannen denn auch in Holland in den Jahren 1910 bis 1920 die Erörterungen 
über das Rammen von Stahlbetonpfählen und über negative Mantelreibung; es bedurfte jedoch der Ent- 
stehung der Erdbaumechanik, um diesen Erörterungen eine zuverlässige wissenschaftliche Grundlage zu 
‚geben. Über diese Verbindung von Theorie und Erfahrung soll hier einiges mitgeteilt werden, jedoch 
unter Beschränkung auf den Regelfall in Holland, d.h. 

x ; auf Pfähle, die durch weiche alluviale Oberschichten von 
8 bis 15 m Mächtigkeit bis in tragfähige Sandschichten 

\ . . großer Mächtigkeit gerammt werden. 

EIRı Derartige Pfähle verdanken ihre Tragfähigkeit haupt- 
In. sächlich dem Spigenwiderstande; die Mantelreibung ist 
eine unsichere Größe, die in mehreren Fällen sogar al 
zusäßliche Last, die bekannte.negative Mantelreibung, in 
Rechnung gestellt werden muß. = ; ES 
Messungen bei ausgeführten Pfahlgründungen sowohl als 
Beobachtungen mit der Kegelsonde haben ergeben, daß 
die Mantelreibung in den weichen Schichten mit der Tiefe 
ziemlich unveränderlich ist und in vielen Fällen die Grö- 
ßBenordnung 1,5 bis 2,5 t/m? hat. Theoretisch läßt sih 
das schwer nachweisen. Gewiß spielt dabei die Spannungs 
umlagerung eine Rolle, die rings um einen Hohlraum im 
Erdreich auftritt, z. B. bei Schächten im Bergbau, und 
die dort die Normalkräfte auf die Schachtwand stark 
verringert. Zwar wird beim Rammen kein Hohlraum aus 
geschachtet, sondern ein Pfahlkörper eingebracht; die 
‚dabei entstehende Durchknetung des Bodens bewirkt je- 
doch auch eine die Mantelreibung verkleinernde Span 
nungsumlagerung außerhalb der durchkneteten Zone. Die | 
Durchknetung wird überdies den Reibungsbeiwert beein- 
flussen, und zwar wird infolgedessen die Reibung anfangs 
niedriger sein als später, wenn die Zeit die Durchknetung 
wieder mehr oder weniger rückgängig gemacht hat. Diese 
& i ‚ alles bewirkt, daß die Mantelreibung in der Praxis wahr 
\ 663 RE scheinlich größer ist, als sie aus den genannten Messungen 
Bild 1. Holländische Ramme mit Stahlbetonpfahl. berechnet werden kann. Trogdem kann die Veränderun 
= Var nicht groß sein, sonst hätte kein holländischer Pfahl, der 
unter Einwirkung der negativen Mantelreibung steht, seine Nußlast je tragen können, ohne merklih“ 
nachzugeben. Fa 


Interessante Versuche über die Mantelreibung sind in den dreißiger Jahren in Rotterdam mit eingeramm- 

ten, 15 bis 21 m langen zylindrischen Stahlbetonpfählen und konischen Holzpfählen ausgeführt worden, 
die abwechselnd auf eine kurze Strecke gezogen und wieder eingedrückt wurden. Es stellte sich dabei 
heraus, daß eine Bewegung von nur wenigen Millimetern schon genügte, um den Größtwert der Mantel 
reibung zu erreichen, und daß die Bewegung aufwärts dieselbe Kraft erforderte wie abwärts. ® 
Diese ‚geringen Bewegüngen machen es erklärlich, daß schon geringe Senkungen des Geländes, die durch 
Aufbringen einer Aufschüttung eingeleitet werden, die Mantelreibung vom positiven in den negativen 
Wert umändern. Der ungünstige Einfluß, der dadurch auf die Tragfähigkeit der Pfähle ausgeübt wird, 
führte zu eingehenden Betrachtungen über die Möglichkeit, Mantelreibung und Spigenwiderstand getrennt 
zu messen und in den Berechnungen getrennt zu berücksichtigen. 2 


Fr 


Der Spigenwiderstand eignete sich bis jett besser als die Mantelreibung für einigermaßen verläßliche 
theoretische Betrachtungen, Meistens beschränken sich diese Betrachtungen jedoch auf die Ermittlung der 
Spannungen; für die Praxis sind aber die Formänderungen von nicht geringerer Bedeutung, denn man 


kann die Tragfähigkeit des Pfahles als Teil einer Pfahlgründune nicht richti j e dabei 
i ahle g g nicht richtig beurteilen, ohne dabei 
die Segung des Pfahlkopfes mit in Betracht zu ziehen. ; : ; a 


Deshalb wird neuerdings in Holland unterschieden zwischen Verformungswiderstand und Grenzwider- 
stand, wobei Verformungswiderstand derjenige Widerstand ist, bei dem die Setung das zulässige 
erreicht, und Grenzwiderstand derjenige, bei dem das Absinken nicht mehr aufhört 2 
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Wenn die in der tragenden Sandschicht stehende Pfahlspitze langsam belastet wird, ist nach den bekann- 


ten theoretischen Ableitungen die Spannung unter der Pfahlspit;e bei Bruch unabhängig von der Größe 
der Lastfläche. Wenn man darum auch die Tragfähigkeit und vielleicht auch die entstehenden Verfor- 
mungen berechnen kann, können doch die Eigenschaften des Baugrundes den Wert des Berechnungs- 


‚ ergebnisses stark beeinträchtigen. Fast immer nämlich sind die elastischen Eigenschaften der tragenden 


Sandschichten im Untergrunde nicht genügend bekannt; die Schwierigkeit, vollkommen ungestörte Proben 
dieser Schichten an die Erdoberfläche zu bringen, spielt dabei eine große Rolle. Es kommt noch hinzu, 


' daß beim Rammen der Boden unterhalb der Pfahlspige eine Verdichtung erfährt, deren Ausdehnung 


wohl kaum genau festgestellt werden kann. Darum kann von einem isotropen Raum, auf den die Berech- 
nungen sich stüßen, nicht mehr die Rede sein. In diesem Zusammenhange sei bemerkt, daß eine in 
Rotterdam nach dem Rammen durch einen Hohlpfahl hindurch ausgeführte Kegelsondierung gezeigt hat, 
daß die Verdichtung tiefer als 1 m unterhalb der Pfahlspite reichte; andere Versuche weisen in dieselbe 
Richtung. £ 

Auch wiederholte Be- und Entlastung haben Einfluß auf die Lagerungsdichte und zwar je mehr, je 
‚schneller die Lastwechsel stattfinden. 


Aus all diesen Gründen ist es zuverlässiger, für die Beurteilung der Tragfähigkeit der Pfähle eine Probe- 
belastung vorzunehmen, Hierfür gibt es zwei Verfahren: das der Belastung eines gerammten Pfahles und 
das der Belastung einer Kegelsonde. 


Bei der Probebelastung eines Einzelpfahles wird die Last-Segungslinie für den Pfahlkopf, in einigen 


. Fällen auch für die Pfahlspite, allgemein mit Hilfe von Meßuhren aufgenommen, damit auch die klein- 
sten, für das elastische Verhalten des Pfahles wichtigen Verformungen beurteilt werden können. Das so 
erhaltene Ergebnis (Bild 2) zeigt im Anfang der Belastung, d.h. bei Setungen bis etwa 5 bis 10 mm, 
manchmal nahezu Proportionalität zwischen Last und Segung; bei zunehmender Belastung nimmt dann die 
Setung rascher als die Belastung zu, bis schließlich die Segung kaum noch zum Stillstand kommt. Die 
Frage, bei welcher Last der Pfahl dauernd in Bewegung bleibt, wird dabei meistens nicht einwandfrei 
beantwortet werden können, weil die für die Belastung viel gebrauchten Flüssigkeitsdruckpressen und 
besonders auch die Meßuhren eine beschränkte Bewegungsmöglichkeit haben, 
Pfahlspitzenwiderstand die nur klein ist im Verhältnis zum Pfahldurchmesser, oder auch weil der 
0 %0 20 3% 40 50t60 Höchstdruck der Pressen sich manchmal als unzureichend erweist. Bei den 
meisten bekanntgewordenen Probebelastungen sind die Beobachtungen schon 
bei Segungen von rund 3 cm beendet worden. Es ist darum sehr wohl denk- 
bar, daß eine bedeutend größere Last getragen werden kann als die bis jett 
bei Probebelastungen von schweren Stahlbetonpfählen in Holland ermittelten; 
allerdings werden derartige Lasten mit Segungen verbunden sein, die viel 
größer sind als die gemessenen und als diejenigen, die in der Praxis zuge- 
lassen werden können. 


3 
3 


S 


Pfahlkopfsetzung 
S 


Es ist ohne weiteres begreiflich. daß in der Last-Segungslinie der Grenz- 
widerstand gleichbedeutend ist mit der höchsten Pfahlbelastung, d, h. mit der 


u Grenzbelastung. Der Verformungswiderstand ist gleich der Pfahlbelastung, 
5 8 8 5 

bei der das zulässige Segungsmaß des Pfahlkopfes erreicht wird. Wenn man 

nun aus der Last-Segungslinie auf die zulässige Pfahllast schließen will, muß 

“ —— man bedenken, daß ein Bauwerk auf vielen Pfählen ruht und daß darum nicht 
Bild 2. Last-Segungslinie der Wert der Pfahlkopfsegung an sich maßgebend ist für die Spannungen 
einer Probebelastung. und Verformungen im Bauwerk, sondern der Unterschied zwischen den ein- 


zelnen Pfahlkopfsegungen. Feste Größenwerte lassen sich für diesen Unter- 
schied nicht angeben, weil er mit der Bauart des Bauwerks zusammenhängt. Geht man jedoch beispielsweise 
von einem Werte von 2 mm aus und nimmt an, daß der Segungsunterschied bei zwei benachbarten Pfählen 
höchstens 20%/0 der gemessenen Pfahlkopfsegung ausmachen kann, dann kann die zulässige Pfahlbelastung 
dem Verformungswiderstand bei 10 mm Spißensegung gleichgestellt werden. 


Es ist deutlich, daß eine derartige Berechnung von ziemlich unsicheren Annahmen ausgeht. Dasselbe 
trifft zu für eine zweite Berechnungsweise, die mangels sicherer Unterlagen in Gebrauch ist und unge- 
fähr die gleichen Ergebnisse liefert. Hierbei wird, um die zulässige Pfahlbelastung zu finden, die bei 
2 cm Pfahlkopfsegung beobachtete Probelast durch einen Sicherheitswert von 1% bis 2 dividiert. Dieses 
Verfahren ist darin begründet, daß gegenüber dem Grenzwiderstande ein Sicherheitswert von 2 bis 27% 
angemessen ist und daß Beobachtungen ergeben haben, daß in vielen Fällen der Widerstand bei 2 cm 
Pfahlkopfsegung etwa 80 v.H. des vermutlichen Grenzwiderstandes beträgt. 


Bei der Beurteilung der Tragfähigkeit eines Pfahles auf Grund einer Probebelastung muß beachtet wer- 
den, daß der gemessene Widerstand teils Mantelreibung, teils Spigenwiderstand ist. Um diese zu trennen, 
muß man aus Zugversuchen die größte Mantelreibung ableiten, die — bei Gleichheit von positiver und 
negativer Reibung — auch beim Erreichen des Grenzwiderstandes auftritt. Für Zwischenzustände der 
Probebelastung ist man dann auf mehr oder weniger begründete Schäßungen angewiesen. Das Schencksche 
Verfahren, bei dem aus den Verformungen des Pfahlschaftes bei jeder Belastung die Mantelreibungs- 
kräfte berechnet werden können, scheint für Stahlbetonpfähle weniger empfehlenswert als für die viel 
elastischeren Stahlpfähle. 
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Besondere Aufmerksamkeit verdient die Pfahlkopfsegung bei Pfählen, die- mehrmaligen bedeutenden. 
Belastungsschwankungen ausgesegt sind. Wenn nämlich die Segungen in der tragfähigen Sandschicht nicht“ | 
mehr vollkommen elastisch verlaufen, wird jede wiederholte Belastung eine Segungszunahme verursachen 


(Bild 3). 
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Bild 3. Pfahlsegung 


ild 4. ä it verbreiterter, Spite. / 
bei wiederholter Belastung. Bild 4. Pfähle mit verbreiterter, Spite 


Es wurde schon erwähnt, daß die negative Mantelreibung bei den Pfählen in Holland eine große Rolle 
spielt. Man hat darum nach einer Pfahlbauweise gesucht, bei der durch Verbreiterung der Pfahlspige 
gegenüber dem Schaft günstigere Verhältnisse zwischen Spigenwiderstand und Mantelreibung geschaffen 
werden. Bei derartigen, mit den üblichen Geräten gerammten Stahlbetonpfählen (Bild 4) wird die Pfahl- 

spige den Lasten und den örtlichen Verhältnissen angepaßt, während der Schaft nur so stark bemessen 
wird, daß das Rammen keine Beschädigungen verursachen und die Nußlast getragen werden kann. Beim 
Rammen wird das durch die Pfahlspite verursachte Loch im Boden nötigenfalls mit Sand gefüllt, wobei 
die ziemlich lockere Füllung selbstverständlich die Knickgefahr des Pfahlschaftes in gewissem Grade 
vermehrt im Vergleich mit in ungestörtem Boden gerammten Pfählen. Beachtung verdient weiter noch, 
daß der Boden bei seiner Verdrängung durch die Pfahlspige eine gewisse Ausweichmöglichkeit zu dieser 
lockeren Füllung hin hat und daß darum die Höchstbelastung eines solchen Pfahles wohl etwas niedriger 
bemessen werden muß als die eines bis zur gleichen Tiefe gerammten glatten Pfahles mit gleichen 
Spigenabmessungen. ’ Be 


Bekanntlich ist für das Einrammen der Pfähle ein zweckentsprechendes Verhältnis zwischen dem Pfahl- 
gewicht und dem Gewicht des Rammbären und ebenso zwischen dem Bärgewicht und den Bodenwider- 
ständen erforderlich. Bei zu niedrigen Bärgewichten zieht der Pfahl ungenügend; ist das Gewicht jedoch 
zu groß, dann zersplittert man den Holzpfahl oder zertrümmert den Stahlbetonpfahl. In der Praxis 
bedeutet das, daß man Holzpfähle oft tiefer in die tragende Sandschicht einrammen kann, d.h. bis in 
eine Schicht mit höherem Widerstande, als glatte Stahlbetonpfähle,, und diese wieder tiefer als Stahl- 

betonpfähle mit verbreiterter Spitze. Im allgemeinen kann man denn auch in Holland die Holzpfähle ohne 
Gefahr der Beschädigung 3 m und mehr in die Sandschicht rammen, glatte Stahlbetonpfähle etwa 1bis2m 
und Stahlbetonpfähle mit verbreiterter Spite noch weniger. Bei Probebelastungen kommen diese Ver- 
hältnisse in der Last-Segungslinie dadurch zum Ausdruck, daß die Spannungen, die beim Erreichen des 
Grenzwiderstandes unmittelbar unter dem Pfahlfuß auftreten, bei Holzpfählen am höchsten, bei Stahl- 
betonpfählen mit verbreiterter Spige am niedrigsten liegen. Troßdem beobachtet man viele Ausnahmen. 
dieser Regel. Der Grund dafür ist der auch für die Beurteilung von Rammformeln’ wichtige Mangel an 
Übereinstimmung zwischen dem dynamischen und dem statischen Widerstande. i ST 
Weil Probebelastungen kostspielig und zeitraubend und ihre Ergebnisse für große Gründungsflächen nicht. 

einmal verläßlich sind, hat in Holland das zweite Verfahren für die Beurteilung der Tragfähigkeit von 
Pfähien in großem Umfange Verwendung gefunden, nämlich die Bodenuntersuchung mit der Kegelsonde 
(Bild 5). Hierbei wird ein Kegel von 10 em? Grundfläche und 60° Spigenwinkel senkrecht in den Boden 
eingedrückt. Der Kegel ist an einer stählernen Stange, die in einem Mantelrohr geführt wird, befestigt. 
Stange und Mantelrohr sind oben so mit einem Druckkopf verbunden, daß bei gleichzeitigem Drücken 

die benötigte Druckkraft für beide getrennt gemessen werden kann. Das Gerät kann bis etwa 8 t Druck- $ 
kraft und 30 m Tiefe gebraucht werden (Bild 6). : \ ee. 
In den aus den Meßergebnissen zusammengestellten Auftragungen (Bild 7) fällt auf, daß der Gesamtwert 

der Mantelreibung ungefähr verhältnisgleich mit der Tiefe zunimmt, was bestätigt, daß der auf die 

Flächeneinheit bezogene Reibungswert ziemlich unabhängig von der Tiefe ist. Die gemessenen Werte sind 
jedoch bedeutend niedriger als bei Zugversuchen mit Pfählen, sie betragen durchschnittlich nur etwa die 
Hälfte. Die Kegelwiderstände sind in den weichen oberen Schichten sehr. gering und schwanken in der 


ar! 


« van Bruggen, Holländische Anschauungen über die Tragfähigkeit Kerammter Pfähle 49 


zz 


SSSIISI 


SIISSIIT 


No 


III 


SSSS 


0222 


N Bild 5: 


} 


Kegelsonde. 


Bild 6. 


Sondiergerät. 


/ 
Übergangszone zwischen weichen Schichten und tragenden Sandschichten meistens ziemlich stark; dies . 
wird verursacht durch starken Wechsel im Hohlraumgehalt oder in der physikalischen Zusammensegung 
dünner Schichten, Kleinere oder größere Steine, die vom Kegel berührt werden, verzerren das Bild, weil. 
der dann gemessene große Widerstand nur ein Zufallswert ist. 


Die gefundenen Kegelwiderstände können nicht ohne weiteres für die 
Beurteilung der Tragfähigkeit der Pfähle verwendet werden. Weil näm- 
lich der Pfahlspite eine bedeutend größere Spannungszwiebel im Boden 
entspricht als dem Kegel, haben auch die tieferen Bodenschichten Einfluß 
‚auf den Grenzwiderstand. Darum wird der Grenzwiderstand beim Pfahl 
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Spigenwiderstand und Reibungswiderstand. 


niedriger sein, als- sich 
aus der mit dem Kegel 
gemessenen Spannung 
berechnen läßt, wenn 
die tragfähige Schicht 
auf weicheren Schichten 
ruht, und höher, wenn 
mäßig tragfähige auf 
besser tragfähigen 
Schichten ruhen. Man 
kann dies in den Auf- 
tragungen zum Aus- 
druck bringen, indem 
man die Spigen der 
Widerstandslinie ab- 
flacht. Ein in Rotter- 
dam durchgeführter 
Versuch, bei dem ein 
durch ein Mantelrohr 
gegen Mantelreibung ge- 
sicherter Pfahl auf volle 
Länge in den Boden ge- 
drückt wurde, nachdem 
vorher an derselben 
Stelle eine Kegelsondie- 
rung ausgeführt worden 
war, hat die Richtigkeit 
dieser Überlegungen be- 
stätigt und übrigens 
gleichzeitig den Beweis 
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Bild 8. 
Vergleich der Spigenwiderstände 
von Kegelsonde und Probepfahl. 


geliefert, daß die Größe der Lastfläche die Spanuung beim Erreichen des Grenzwiderstandes nicht beein- 


Außt (Bild 8). 


Andere Vergleichsversuche zwischen Sondierungen und Probebelastungen haben gezeigt, daß auch die 
verdichtete Zone, die beim Rammen unter der Pfahlspite entsteht, den Grenzwiderstand nicht so beein- 
flußt, daß die Ergebnisse beider Verfahren unvergleichbar werden. 
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Im verbesserten Diagramm kann nun die Tiefenlage der Pfahlspige bestimmt werden, wobei, anders als 


bei einer Proberammung oder Probebelastung, auch die Tragfähigkeit tieferliegender Schichten bekannt 
ist und daher mit berücksichtigt werden kann. Aus Gründen der Sicherheit wird man für die Tiefenlage 

womöglich eine Schicht wählen, deren Grenzwiderstand eine Spannung unter der Pfahlspige von 100 bis 

150 kg/cm? mit sich bringt, wobei der größere Wert für die kleineren Spiten gilt. Die Pfahllänge wird 
dann beim Rammen meistens etwas zu groß ausfallen. : e 


Wie schon erwähnt, ist die Gefahr der Beschädigung beim Rammen von Holz- und Stahlbetonpfählen die 
Ursache, daß diese Pfähle nicht unbegrenzt tief gerammt werden können. Dies gilt viel weniger für mit 
Hilfe eines Stahlrohrs gerammte Stahlbetonpfähle, z. B. Frankipfähle und Vibropfähle, und ebensowenig 
für Stahlpfähle. Diese können bis in viel widerstandsfähigere Schichten gerammt werden, wobei, neben 
dem Spitzenwiderstand, auch positive Mantelreibung wirksam wird. 2 


Obwohl aus vielen Gründen eine Beziehung zwischen dem statischen und dem dynamischen Widerstand 


eines Rammpfahles verneint werden muß, gibt, auch wenn die Bodenverhältnisse nach dem Vorangehenden 
untersucht worden sind und die Pfahllänge danach festgelegt worden ist, das Verhalten des Pfahles beim 
Rammen immerhin einen nütlichen Hinweis. Manchmal besteht während der Bauausführung gute Über- 
einstimmung zwischen dem Sondier- und dem Rammergebnis. Wenn dann plößlich diese Übereinstimmung 
aufhört, ist es ratsam, die Gründe dafür näher zu untersuchen. Vielleicht wird eine unvermutete 
Unregelmäßigkeit ans Licht kommen, wie sie in den jüngeren Bodenschichten sehr häufig sind. Trogdem 
darf man nicht ohne weiteres annehmen, daß ein Pfahl, der bei der legten Hitge im Sande mehr zieht, 
als man auf Grund der Erfahrung erwartete, ungenügende Tragfähigkeit hat. So wurde z.B. in Rotterdam 
beobachtet, daß beim Rammen die Spannungen im Porenwasser auch in normalen Sandarten für kurze 
Zeit bedeutend zunehmen; es ist klar, daß dadurch der Rammwiderstand verringert wird, ohne daß nach- 
her die Tragfähigkeit leidet. Wahrscheinlich spielt hierbei die plößliche Wasserverdrängung beim Ein- 
dringen der Spitge oder die Änderung des Hohlraumgehaltes eines locker gelagerten Sandes durch die 
Rammerschütterungen eine Rolle. 


Bis jegt wurde nur das Verhalten des Einzelpfahles besprochen. Es ist jedoch genügend bekannt, daß bei 
der Beurteilung einer vollständigen Pfahlgründung noch ganz andere Umstände eine Rolle spielen. Man 
darf dann nicht an der gegenseitigen Beeinflussung der Spannungszwiebeln unter den Pfahlspigen vor- 
beigehen, man muß das andere Verhalten der Mantelreibung und den Einfluß der Bodenverdrängung beim 
Rammen berücksichtigen und vor allem die Bodenverhältnisse bis in viel größere Tiefe mit in Betracht 


ziehen. Diese an sich schon ziemlich weitgehend gelösten Fragen können jedoch nicht restlos beantwortet 


werden, wenn man nicht das Problem des Einzelpfahles beherrscht. Darum ist bei diesem Überblick | 


besonders auf das hingewiesen worden, was mit Bezug auf den Einzelpfahl in Holland gedacht und 
getan wird. ; 


Selbstverständlich war es nicht möglich, in diesem kurzen Bericht sehr auf Einzelheiten einzugehen. Er 
Dafür sei auf das am Schluß gegebene Schrifttum verwiesen. Mit Formeln belastete theoretische Betrach- 


tungen sind absichtlich weggelassen, und manches wurde notgedrungen unbedingter hingestellt, als an 
sich nötig wäre. Man kann nämlich am allerwenigsten behaupten, daß die Probleme des Rammpfahles schon 
gelöst sind, und die vielen Auseinandersegungen hierüber beweisen, daß sogar die Meinungen über augen- 
scheinlich einfache Tatsachen noch auseinandergehen. Um hierüber mehr Klarheit zu schaffen, ist bei der 
holländischen Abteilung der Internationalen Gesellschaft für Erdbaumechanik und Gründungstechnik ein 
Rammpfahlausschuß gegründet, und sowohl die Erdbaumechanische Versuchsanstalt in Delft als das 


‘städtische Bauamt in Rotterdam haben Versuche eingeleitet. Man darf hoffen, daß eine in diesem Rahmen 


stattfindende Zusammenarbeit der Theoretiker und Praktiker wertvolle Ergebnisse liefern wird, beson- 
ders, wenn nicht vergessen wird, daß der Boden nicht homogen ist wie Baustoffe und immer nur aus 


Stichproben bekannt wird, so daß man sich hüten muß vor zu sehr verfeinerten Betrachtungen oder 
Entwurfsverfahren. 4 
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Untersuchung des Baugrundes mit einer Spitzendruckso 
Ben Von Dipl.-Ing. Hermann Kahl, = = 
Deutsche Forschungsgesellschaft für Bodenmechanik in Berlin 


Das Verfahren, den Baugrund durch Sonden zu prüfen, ist schon alt. Auch heute noch ermittelt man 
damit die Schichtenfolge und die Festigkeit des Baugrundes, besonders im Sand, in dem die Entnahme 
ungestörter Proben schwierig und oft unmöglich ist. Ben 
Als Verbesserung des einfachen Prüfstabes wurde zunächst die „‚Schlag- n 
sonde“ entwickelt, die unter einem unveränderlichen Fallgewicht bei 
gleich bleibender Fallhöhe eingerammt wird. Da aber mit der Unter- / 
suchungstiefe sich die Länge der Sonde und damit ihr Gewicht und die (MeBelement: 5R4 Strain- Gage) A 
Mantelreibung ändert, läßt sich mit ihr die Festigkeit verschieden tief G, GN 


liegender Schichten nicht einwandfrei beurteilen. Wegen dieser Unsicher- 


1 


Eindrückkraff Sonde in den Boden nicht zu BE 
SI: rammen, sondern zu drücken. In x 

Mantelrohr dieser Weise arbeitet die Feder- 

drucksonde von Paproth?), 

bei der die zum Eintreiben ? 


erforderliche Kraft über Tage JSordengestänge 
durch eine Feder gemessen 
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heit ging man dazu über, die 
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wird. 
Verkellung deb Eine Sonde, die es gestattet, mm 
Bodenkörner >pisenwiderstand und Mantel- 7 
bedingt Meß- xeibung getrennt zu messen, ist A 
fehler in Holland entwickelt worden. AN 
AR 


‚ Sie ist aus dem Bedürfnis ent- 
standen, die Tragfähigkeit des 
hier ziemlich tief liegenden guten 


i 4 : Baugrundes möglichst genau zu 
zu messender Eindringungswiderstond ermitteln, und hat sichin Holland 
inzebü daB ri 5 3 
A Bu BERNIE 2 sie fast bei rs Zr 
a AULERUDL UN DERZEEENDES Neue holländische Spigendrucksonde. 


Frühere holländische Spigendrucksonde ? E 
; herigen Bestimmung der not- i 


wendigen Pfahllängen verwendet wird. Die Spitge (Bild 1)?) 
N) kann durch ein in einem Mantelrohr geführtes Gestä 4 
eradel : für sich allein bewegt und damit der Spitenwiderstand 
Für Meßwertübertragung gemessen werden; ee kann der Mantel nachgefüh 
zum Empfangsgeräi : : ee 
und damit der Anteil der Mantelreibung festgestellt we 


Anschlußgewinde' den. Die getrennte Bewegung von Mantel und Spitze h 
zum Einschrauben - ® 
in Sondierstange 


SIIZZZ. 
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Anschlußdichtung 


EZ 


Druckfeste 
Geberdichtung 


Meßsaite 


Meßelement 

(Die Wandstärke dieses 
Federzylinders wird 
dem Jeweils geforder- 
ten Meßbereich ange- 
paßt.) 


Meßspitze 


ar. 


Bild 3. Spitendrucksonde der Degebo. Bild 4. Gerüst der Spitendrucksonde der Degebo 


1) Ein ausführlicherer Aufsat steht in Bautechn. 29 (1952), Heft 4, S. 81-8 i i =, i n & 
?2)Paproth, Der Prüfstab Künzel.e Bautechn. 21 (1943), S. 327. N N Te 


®) Nah Plantema, Proceedings International Conference Soil Mech. 1948, Bd. I, S. 278. 2 
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den Nachteil daß das Erdreich in lddeereh Böden, besonders im Grundwasser, nach Vortreiben der Spige 
sich auf der Oberseite der kegelförmigen Spite ablagern kann, was beim Nachführen des Mantels zwischen 


_ Sondengestänge und Wandung zu Verklemmungen führt. Auch die neue Formgebung der Spige (Bild 2) 


= schließt bei sehr feinen Sanden 
diese Gefahren nicht völlig aus. 
Hinzu kommt, daß zwischen Man- 
tel und Gestänge, besonders bei 
nicht ganz senkrechtem Eintreiben, 
Reibung auftreten kann, die zu 
Fehlern im Meßergebnis führt. 
Neuerdings werden daher Spiße 
und Mantel zusammen eingedrückt, 
wobei ebenfalls über Tage ge- 
messen wird. 


Während des Krieges hat die 
Deutsche Forschungsgesellschaft 
für Bodenmechanik (Degebo) 
eine Sonde entwickelt, bei der 
diese Fehlerquellen vermieden 
werden. Die Sonde besteht nur aus 
einem einzigen Rohr, dessen Spiße 
ein elektrisches Meßgerät enthält. 
Der Eindringungswiderstand wird 
alsounmmittelbar in der Tiefe 
gemessen. Nach dem Kriege ist in 
Zusammenarbeit mit der H.Mai- 
hak A.G. in Hamburg das früher 


etwas verwickelte Meßelement in 


Bild 5. der Spige durch die einfachere 

Meßsaite d i - - 

Bild 5 u. 6. Verformung von Sandschichten im Versuchskasten Rn 2 Sr ei 5 
a durch Einpressen der Sonde. segt worden (Bild 3). Der Grund- 


Bild 6. 


gedanke und die Arbeitsweise der 
schwingenden Meßsaite werden als bekannt vorausgesegt. 


Das Sondengestell (Bild 4) besteht aus einem abgespannten, 
im Boden verankerten Gerüst zur lotrechten Führung der 
Sonde. Die Zahnstangenwinde dient zum Vortreiben der 
Sonde bis in die gewünschte Untersuchungstiefe, ihr Hub 
beträgt 1,25 m entsprechend den Schüssen des Sonden- 
gestänges. Zwischen Sondenkopf und Zahnstange befindet 
sich ein Drucktopf mit Druckmesser zum Messen des 
Gesamtwiderstandes. Der bei dem Niederbringen der Sonde 
vorhandene Spitendruck wird auf dem Leuchtschirm einer 
Braunschen Röhre des Maihak-Empfangsgerätes laufend ver- 
folgt. Zur Bedienung der Sonde sind drei Mann erforderlich. 


Um festzustellen, welche Vorgänge sich im Boden beim Ein- 
treiben der Sonde abspielen, sind mehrere Versuchsreihen 
in einem Versuchskasten von 1,00 X 0,90 m Grundfläche und 
1,00 m Höhe durchgeführt worden. Die Wände des Kastens 
bestehen aus Leisten, die es erlauben, den Kasten lagenweise 
zu füllen und nach Beendigung des Versuchs senkrechte 
Schnitte auszuführen, die durch das Eintreiben der Sonde 
entstandenen Verformungen sichtbar machen. Durch Auf- 
streuen von gefärbtem Sand wurden die einzelnen Schichten 
der Schüttung abgegrenzt. Die Versuche wurden nacheinan- 
der in verschiedener Lagerungsdichte eines feinsandigen 
Mittelsandes durchgeführt. Die Bilder (Bild 5 und 6) und die 
Aufmessungen der Verformungsbereiche ergeben, daß sich 
um die Sonde herum ein Gebiet ausbildet, in dem durch 
Zusammenfall labiler Korngruppen Fließvorgänge und 
Kornumlagerungen stattfinden, die eine völlige Veränderung 
der ursprünglichen Lagerungsverhältnisse herbeiführen. Der 


Verformungsbereich beträgt bei allen Versuchen in etwa 80 cm Tiefe, d.h. in der Tiefe der Sondenspite, 


etwa das Vierfache des Sondendurchmessers. 


Dieses Ergebnis stimmt mit älteren Untersuchungen von 


Zimmermann‘) über die Rammwirkung bei Modellpfählen gut überein. Unterhalb der Sonden- 


%) Zimmermann, Die Rammwirkung im Erdreich, 


Berlin 1915, Wilhelm Ernst & Sohn. 
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spitze kann man sich den Verformungsbereich als eine Halbkugel vorstellen, die den gleichen Halbmesser _ 
wie der darüber liegende säulenföormige Verformungsbereich hat. Da die Verformung bei den einzelnen 
Versuchen troß verschiedener Lagerungsdichte immer nahezu das gleiche Bild zeigt, muß angenommen wer- 
‘ den, daß die Lagerungsdichte so gut wie keinen Einfluß auf die Größe des Verformungsbereiches hat. 


+» Da anzunehmen war, daß sich der Spannungsbereich über die Grenze des sichtbaren Formänderungs- 1 
bereiches hinaus erstreckt, sind auch Spannungsmessungen durchgeführt worden. Das Ergebnis 
einer Messung unter der Spite der Sonde in dichtem Sand ist in Bild 7a dargestellt, und zwar ist links 
der Ordinatenachse der in der Sondenspige und am Druckmesser der Presse gemessene Einpreßdruck, 
rechts die zur gleichen Zeit gemessene Belastung der Bodendruckdose aufgetragen. Die Belastung der 
Dose infolge der Bodenauflast bleibt zunächst unverändert, bis sie bei einem Abstand von etwa 45 em. 
zwischen der Sondenspige und der Dose allmählich zunimmt. Dieser Abstand gibt das Maß an, um das 
die Spannungen im Boden der Sondenspige vorauseilen. Bei voller Entlastung der Sondenspige geht 
die Belastung der Dose nicht auf Null zurück, vielmehr wirken mit der Tiefe zunehmende Kräfte weiter 
auf die Dose, die von der Verspannung des Bodens herrühren, die ihm beim Eintreiben der Sonde auf- 
gezwungen wurde. Die Verspannung ist auch die Erklärung dafür, daß in der Endstellung, d. h. bei einem 
Abstand zwischen Spige und Dose von wenigen Zentimetern, die Dosenbelastung nicht etwa gleich der 
Sondenkraft, sondern rund doppelt so hoch ist. Die Dose zeigt nicht allein den von der Sondenspite 
ausgehenden Druck, sondern auch die Verspannungen, die infolge der Verdrängung des Bodens beim 
Durchfahren der höher liegenden Schichten entstanden sind. FR 


aba ln 


a) Zimpreidruck Belastung ed b) ZinpreBaruck Belastung der Druckdose g 
as as 2 
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Bodendruckdose Bodendruckdose 
Bild 7. Lotrechte Spannungen 
o).im dichtenSund, h):in kockertem Sand, ‘ 
1. Auflast durch Schüttung, 2. Belastung durch Sonde, 3. bleibende Spannung. 


"CE Im lockeren Sa nd (Bild 7b) sind die Verspannungen nur gering. Der Einpreßdruck der Sonde ist 
in der Endstellung gleich dem Zuwachs der in der Bodendruckdose gemessenen Belastung. Hervorzuheben 
ist der Größenunterschied der Meßwerte im dichten und im lockeren Sand. 


Auch die Messungen der waagerechten Spannung zeigen die Verspannung (Bild 8a und b). Das Zurück- 
gehen der waagerechten Spannungen im Sand bei voller Entlastun g der Sonde ist auch hier gut er- 
kennbar. Die waagerechten Spannungen erreichen ihren Größtwert, wenn die Sondenspite ungefähr mit 
den Druckdosen auf gleicher Höhe liegt. Bild 9 zeigt, in welcher Weise die waagerechten Spannungen mit 
dem Abstand von der Sonde abnehmen. Bei allen Versuchen ergibt sich ein ähnlicher Spannungsabfall, 


re geringe Spannungen im lockeren, dagegen wesentlich höhere Spannungen im. dichten Sand auf- 
en. 


In gleicher Weise erstreckt sich auch unterhalb der Sondenspige der Spannungsbereich erheblich weiter 
als der sichtbare Verformungsbereich, Das bedeutet, daß bei Untersuchungen mit der Sonde nicht un- 
mittelbar im unberührten gewachsenen Boden, sondern in einem durch Umlagerungen verdichteten und 
in weiterem Umkreis mehr oder weniger stark verspannten Boden gemessen wird. Da aber die Verdich- 


Kahl, Untersuchung des Baugrundes mit einer Spigendrucksonde 5) 
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Entlastung: Druckdosen 


Bild 8. 


Waagerechte 
Spannungen 


a) in dichtem Sand, 
b) in lockerem Sand. 


tung und die Verspannung von den ursprünglichen Lagerungsverhältnissen abhängen, stellt der Ein- 
preßdruck der Sonde einen Maßstab für die Festigkeit des Bodens dar. Beweis dafür sind die in ver- 
schieden dichten Schüttungen gemessenen Einpreßdrücke oder Spigendrücke der Sonde. Sie liegen in 
75 cm Tiefe im lockeren Sand bei 3 bis 10 kg/cm?, im dichten Sand bei 15 bis 25 kg/cm? (Bild 10). Der 
Spigenwiderstand erreicht in lockerem Sand mit der Tiefe bald einen Endwert, während er in dichtem 
Sand erst in größerer Tiefe dem Endwert zustrebt. 


Ss, Soitzenoruck 
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y > 
Bild 9. Abnahme der waagerechten Spannungen /ocker dieht 
ınit dem Abstand der Sonde 
I dicht, feucht, Bild 10. Spitendruck der Sonde 
II dicht, trocken, in Abhängigkeit von der Eindringtiefe. 


III locker, feucht und trocken. 


Die Ergebnisse der Modellversuche sind durch eine Sondenuntersuchung in einem 3,5 m tiefen Schacht 
von 2,25 m? Grundfläche bestätigt worden. Der Schacht war mit nahezu trockenem, feinsandigem Mittel- 
sand sehr locker verfüllt. Die an ungestörten Proben ermittelte Verdichtungszahl lag nahezu bei Null. 
Unter der Schachtsohle stand der gewachsene Boden an, ein Feinsand mit der Verdichtungszahl 0,5. Der 
Spitjenwiderstand blieb im aufgefüllten Boden annähernd gleich, und zwar geringer als 10kg/cm? (Bild 11.) 
‚Unterhalb der Schachtsohle dagegen stieg er steil auf 160—180 kg/cm? an. Nach den bisherigen Unter- 
suchungsergebnissen können als kennzeichnend für die verschieden dichte Lagerung eines Sandes von 
feiner bis mittlerer Korngröße die folgenden mit der Sonde der Degebo in 1 bis 2 m Tiefe gemessenen 
Spitenwiderstände angesehen werden: 


ea]: 
20 40 60 80 100 120 140 760 180 200 
Spitzendruck (kg\cm?) 


Bild 11. Spigendruck der Sonde im locker 
verfüllten Schacht. 


‚ eine der wichtigsten Fragen Auskunft zu geben, nämlich üb 


50 bis 150 kejem® : 


für dichte Lagerung: Spigenwiderstand 150 Br und 
mehr. 3 


Diese Einteilung erlaubt, bei Baugrunduntersuchungen 


die Lagerungsdichte und damit über die Tragfähigkei 
Sandschichten. Bei der Untersuchung des Baugrundes d 
Bohrungen ist man bei Einschägung der Lagerungsdichte es 
Sandes aut das Urteil des Bohrmeisters angewiesen, erhi 
also nur unsichere und oft unbrauchbare Angaben. Dies 
Nachteil des Bohrverfahrens ist bei der Sondenuntersuchus 
ausgeschaltet. Gegenüber der Entnahme ungestörter $: 
proben zur Resttelluns der Tragfähigkeit hat die Unte 
suchung mit der Sonde den Vorteil, daß sie fortlaufen 
Ergebnisse an Stelle von Stichproben gibt. Die auf diese Weis 
ermittelte Lagerungsdichte gestattet in Verbindung mit dem 
Kornaufbau, die zulässige Tragfähigkeit zuverlässige 
zu bestimmen. 


Im  Normblatt DIN 1054 über die zulässige EA de 
Baugrundes ist bei Rammpfahlgründungen der Einfluß d 
BEN N. durch die Bestimmung über das Ziehen der 
Pfähle berücksichtigt, bei Flachgründungen aber bisher nicht. | 
Mit Hilfe der Bande werden wir aber auch bei Flachgründun. 
gen verhältnismäßig leicht zu genaueren Aussagen über 
Trsetabirkont des Baupsundes kommen können. Für die 
Bemessung von Pfahlgründungen hat die Sondenuntersuch 
den rad Vorteil, daß sie die Vorausbestimmu 
der notwendigen PSsbllanee in einfacher und billiger Weis 
gestattet. ? B 
/ 


) 
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Bass tölleurörsudie mit seitlich Bes phuchten Stahlpfählen 


Von Regierungsbaumeister a. D. Dr.-Ing. Erich Knop, Emschergenossenschaft Essen 


Seit längerer Zeit befaßt sich die Fachwelt eingehend mit der Frage des seitlichen Bodenwiderstandes 
bei der Gründung von Pfählen und Spundwänden. Es wurde Yersucht, die frühere Berechnungsweise, 
die von den Grenzwerten der Bodenpressungen ausgeht und die hierauf aufbauenden vereinfachenden 
Berechnungsvorschläge von Blum, durch genauere Nahen zu erseßen, bei denen die Wechselwirkung 
von Borna und Bodekiderständ berücksichtigt wird. Es sei hier verwiesen auf die Arbeiten von 
Titzet!) und Rifaat?), auf die eingehenden Ver und Messungen von Loos°) und Tschebo- 
tarioff?) und auf die Veröffentlichungen von Blum’). 


Jede genauere Untersuchung ist jedoch davon abhängig, daß sich die in den verschiedenen Tiefen vor- 


_ handenen Widerstandsziffern in mathematischen Formeln ausdrücken lassen. Es sind verhältnismäßig 

verwickelte Formeln abgeleitet worden, sowohl für unveränderliche wie für mit der Tiefe geradlinig und 
parabolisch ansteigende Widerstandsziffern. In seiner letten Veröffentlichung hat Blum zu diesen 
Fragen ausführlich Stellung genommen und nachgewiesen, daß die Abweichungen der Ergebnisse der 
neuen Berechnungsarten von den alten Verfahren nicht übermäßig groß sind. Im übrigen stellt er fest, 
daß es zumeist nicht einfach ist, die für eine genauere Berechnung notwendigen Werte der Widerstands- 
ziffern zu bestimmen. Sicher ist es in vielen Fällen wesentlich (eher: auf der Baustelle regelrechte Be- 
Jastungsversuche durchzuführen, die den wirklichen Verhältnissen entsprechen. 


Als Beispiel hierfür können die Baustellenversuche dienen, die die Emschergenossenschaft anläßlich ‚des , 


n 


Umbaues der Emscherflußkläranlage in Essen vorgenommen hat. Die Kläranlage mußte um das Maß 


der Senkungen aufgehöht werden, Be; in den legten 20 Jahren aufgetreten und in den nächsten 25 Jahren 
zu erwarten sind. DaB waren aus Spundwänden hergestellte MrchAwinde um teilweise 4 bis 5 m auf- 
zustocken und neue Wände zu schaffen. Im Hinblick auf die Bergsenkungen kamen hierfür nur aufge- 
löste Bauweisen in Frage, und zwar wurden Wände aus Betonplatten gewählt, die sich gegen eingerammte 
Kastenpfähle abstügen. 

Da die Becken bis an die Wände hin durch Bagger geräumt werden müssen, war es nicht möglich, die 
Kastenpfähle, die vorwiegend durch waagerechte Kräfte beansprucht werden, durch seitliche Streben 
abzustüßen. Sie mußten daher so tief eingerammt werden, daß sie die seitliche Beanspruchung als ein- 
_ gespannte Träger aufnehmen können. An die Einspannung wurde dabei die Forderung gestellt, daß die 
 Kastenpfähle bei Belastung bis zur Streckgrenze noch hinreichend standsicher sein mußten, daß aber im 
übrigen die bleibenden Verformun- 
gen (d. h. vorwiegend die durch die 
Nachgiebigkeit des Baugrundes ver- 
‚ursachten Bewegungen) bei Bela- 
stung der Pfähle bis zur zulässigen 
'Stahlspannung in bestimmten Gren- 
zen blieben. 

Die Versuche hatten kein wissen- 
schaftliches Ziel, die Messungen be- 
schränkten sich daher auf die Fest- 
stellung der außerhalb des Bodens 
auftretenden Bewegungen. Die Ver- 
suche düriten dennoch als ein Bei- 
spiel öfter vorkommender Verhält- 
nisse Interesse finden, zumal»ihre 
Auswertung bemerkenswerte Auf- 
schlüsse über das Verhältnis zwischen 
Last und Verformung gibt. 

Eine Aufnahme von der Durchfüh- 
rung der Versuche auf der Baustelle 
zeigt Bild 1. Die Pfähle haben sämt- 
lich die gleiche Länge, unterscheiden Bild 1. Aufnahme der Versuchsdurchführung. 


sich aber durch ihre Rammtiefe; sie 

sind 3,85 m, 4,35 m, 4,90 m und 6,10 m tief eingerammt. Für die Durchführung der Versuche wurden je- 
weils 2 Pfähle mit Hilfe eines Flaschenzuges gegen einander gezogen, dabei wurde die Zugkraft durch 
einen Kraftmesser festgestellt. Die Belastäng wurde stufenweise um je 200 kg gesteigert. Nach Erreichen 
einer Zugkraft von 1000, 2000, 3000 und 4000 kg wurde eine Entlastung bis Null mit anschließender 
Wiederbelastung vorgenommen, um sowohl das Maß der elastischen wie der bleibenden Verformungen 


festzuhalten. 


1) Titze, Über den seitlichen Bodenwiderstand bei Pfahlgründungen. Mitteilungen aus dem Gebiet des Wasserbaues und der 
Baugrundforschung, Heft 14. Berlin 1943, Wilh. Ernst & Sohn. 

2) Rifaat, Die Spundwand als Erddruckproblem. Mitteilungen des Instituts für Bautechnik der Eidgenössischen Technischen 
-Hochschule Zürich, Nr. 5. Leipzig und Zürich 1935. 

#) Loos und Breth, Modellversuche über Biegebeanspruchungen von Pfählen und Spundwänden. Bauing. 24 (1949), Heft 9. 

4) Schultze, Neue Vorschläge für die Berechnung von Spundwänden. Bautechn. 27 (1950), Heft 11, S. 366. Dort genaue 
Quellenangaben zu Tschebotarioff. 

5) Blum, Beitrag zur Berechnung von Bohlwerken. Berlin 1951, Wilh. Ernst & Sohn. 
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Die Einzelheiten der Versuchsanordnung zeigt Bild 2. Es enthält auch Angaben über den Baugrund, der, 


Sa abgesehen von einer schwachen Tonschicht, im wesentlichen aus grobem, leicht tonigem Sand besteht. Die 


Da die Klärbecken etwa 3 m Wasser- 
tiefe haben, war es nicht möglich, die 
in Höhe der Sohle auftretenden Bewe- 


Bild 2. Versuchsanordnung. 
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Bild 3. Pfahl mit 4,9 m Rammtiefe. Verformungslinie 
für Be- und Entlastung. 


zunehmender Belastung wesentlich größer werden. 


den vielmehr durch ein Stahlseil auf 
eine Radfelge übertragen. Die tatsäch- 


‚heller Tonhalfiger den Ablesungen durch einfache Umrech- 
ER nung ermitteln. 

HE Die Lastverformungslinie des 4,9 m tief 

grober Sandmir eingerammien Pfahles in Höhe des Last- 

k Mies angriffspunktes zeigt Bild 3. Die Ver- 
5 3) formungen wachsen. nicht gradlinig an, 
Mergel EN ET 14 und ein ausgesprochener Proportionali- 

= Pfahllänge 1200m tätsbereich ist nicht vorhanden. Soweit 


bei der. Stahlbeanspruchung die Pro- 


portionalitätsgrenze nicht überschritten. 
wird, kann diese Erscheinung nur auf die Bewegungen des Baugrundes zurückgeführt werden. Aus der 
Darstellung des Bildes 3 ist daher zu folgern, daß eine Proportionalität zwischen Last und Verformung 
des Baugrundes nicht besteht. Interessant sind auch die Unterschiede zwischen den aufeinander folgenden 
Ent- und Belastungslinien bei wiederholter: Bela- 
‚stung. Die Unterschiede bei den Zwischenlaststellun- 
gen dürften auf die Wirkung von Reibungskräften. 


zurückzuführen sein. 


Die Biegelinien des 4,90 m tief eihgerammien Pfah- 
les für verschiedene Laststufen sind in Bild 4 dar- 


gestellt. Die bleibenden Verformungen nach der 
Entlastung sind besonders eingezeichnet. Es ist zu 
beachten, daß einmal die bleibenden Verformungen 
mit zunehmender Belastung stark anwachsen, daß 


aber zum anderen der Drehpunkt des Pfahles — 
d. h. der Schnittpunkt der Achse des entlasteten 
Pfahles mit seiner ursprünglichen Lage — sich mit 
zunehmender Höchstbelastung nach unten hin 
verschiebt. 


| | | ‚ Die Wanderung des Drehpunktes in Abhängigkeit 


von der Belastung ist in Bild 5 nochmals besonders 


Verformungen wurden während der Ver- 
suche in 4 verschiedenen Höhen gemessen. 


gungen unmittelbar abzulesen, sie wur- 


lichen Verschiebungen lassen sich aus 


une 
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LIE TERN 
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dargestellt. Er verschiebt sich während der Be- 


lastung um etwa 0,8 m nach unten. a: 


In Bild 6 sind die Verformungen in Höhe des Last-) 


angriffspunktes sämtlicher untersuchter Pfähle als 


Aus der Darstellung der bleibenden Verformungen 


Linienscharen aufgetragen. Es zeigt sich, daß die Bewegungen der weniger tief eingerammten Pfähle mit 


geht hervor, daß die Unterschiede in den Bewegungen der verschieden tief eingerammten Pfähle aus- 


schließlich auf die bleibenden Ver- 


129 7000 2000 „3000 kg 000 formungen zurückzuführen sind. 
eu m 14 .f = .] as Die Unterschiede zwischen größter 
P "90 z ES ee SS | Verformung und bleibender Ver- 
N RL ek Bi Br formung — also die elastischen Be- 
S r AX | wegungen —- haben für alle Pfähle 
S RE nahezu die gleichen Größen und. 
< 3 IE verlaufen praktisch in einer Linie 

BD ale © (punktierte Linie). 

: m 4 + Die elastischen Bewegungen sind 

Biegelinie bei Belastung in Bild 7 nochmal dargestellt. Die 

bleibende Verformung bei Entlastung gestrichelte Tangente zeigt, in wel- 

‚chem Maße auch der Verformungs- 

n 20 m 50 m 20 mm 750 wodul für die elastischen Bewe- 

Verformung gungen mitzunehmenderBelastung 

abfällt. Es wurde bereits darauf 

Bild 4. Pfahl mit 4,9 m Rammtiefe. Biegelinien für verschiedene hingewiesen, daß sich der Dreh- 

) Belastungsstufen, bleibende Verformung. punkt mit größer werdender Be- 
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> Belastung _ ; 
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Bild 5. Pfahl mit 4,9 m Rammtiefe. Verschiebung Bild 6. Abhängigkeit der Verformungen 
des Drehpunktes mit zunehmender Belastung. von der Rammtiefe. 
mR : lastung nach unten hin verschiebt. Das verhältnismäßige An- 
je wachsen der elastischen Verformungen bestätigt, daß der 
| | )] Kragarm des eingespannten Pfahles mit zunehmender Be- 
7 _” | lastung größer wird. Errechnet man z. B. aus den gemessenen 
= elastischen Bewegungen den Kragarm des gleichwertigen 
S40 A Pfahles mit fester Einspannung, so ergibt sich für ihn bei der 
S Höchstbelastung eine um etwa 45 cm größere Länge. Die Er- 
” klärung dafür kann z. T. darin gesucht werden, daß in den 
en obersten Zonen bereits die Grenzwerte des Bodenwiderstandes 
erreicht werden, zumal die Bewegungen bei dem Pfahl mit 
70 3,85 m Rammtiefe in Höhe des Bodens über 20 mm betragen 
und sich dabei eine mittlere Pressung von 1,8kg/cm? errechnet. 
0 5 i 2 ö $ 
7000 2000 3000 Kg #00 Hinzu kommt jedoch der Einfluß der verschiedenen Schichten 


Belostt 
BER und der Umstand, daß ein Proportionalitätsbereich in den 


Bild 7. Abhängigkeit der elastischen Linien der Bodenverformung nicht vorhanden ist und sich die 

Un mernE ven derzBelsstung: Form dieser Linien mit der zunehmenden Dichte des Bau- 

grundes zur Tiefe hin stark ändern kann. Es sei hier u.a. auf die Versuche von Kögler‘) verwiesen. In der- 

artisen Fällen muß es zu Fehlern führen, wenn mit einer Proportionalität zwischen Spannung und Ver- 

formung und dem gleichmäßigen Anwachsen der Widerstandsziffer zur Tiefe hin für alle Belastungszu- 

stände gerechnet wird. Auch steigen die elastischen Verformungen bei wiederholten Belastungen weiter, 
so daß auch hierdurch eine geringe Verschiebung des Drehpunktes bewirkt wird. 


Aus den Versuchen geht hervor, daß im vorliegenden Fall der Verlauf der Widerstandsziffer nicht nur 
von der Tiefe, sondern auch von den Verformungen selbst abhängt und daß sich der Schwerpunkt des 
Bodenwiderstandes mit zunehmender Belastung nach unten verschiebt. Wenn aber die Gesegmäßigkeit 
des Bodenwiderstandes nicht formelmäßig zu erfassen ist, ist jeder genaueren Berechnung von vornher- 
ein die Vorausseßung entzogen. Auch bei den neuen Berechnungsweisen kann es sich dann nur um 
Näherungsverfahren handeln. Es besteht jedoch die Gefahr, daß dem Ingenieur, der sich mit den Voraus- 
segungen der Formeln nicht eingehender befaßt, eine Genauigkeit vorgetäuscht wird, die in Wirklichkeit 
nicht vorhanden ist. Über die tatsächlichen Verhältnisse kann daher nur der Baustellenversuch zuverlässig 
Aufschluß geben. Wie sich derartige Messungen mit einfachen Mitteln durchführen lassen, dafür können 
die geschilderten Versuche als Beispiel dienen. Es sei noch bemerkt, daß die erforderliche Rammtiefe zu- 
nächst nach dem Blumschen Verfahren für doppelte Pfahlbreite berechnet auf 4,5 bis 5 m geschäßt 
wurde und daß sich dieses Maß auch nach dem Versuch als richtig herausgestellt hat. 


») Kögler, Baugrundprüfung in Bohrlöchern. Bauing. 14 (1933), S. 268. 
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Vorspannung der Verankerung von Stützwänden 2 
Von Regierungsbaumeister a.D. Dr.-Ing. Erich Knop, Emschergenossenschaft Essen 


Die Emschergenossenschaft hat sich in le&ter Zeit eingehend mit der Anwendung der Spannbetonbau- 
weise für Brücken, Platten, vor allem aber für runde Behälter (Faulbehälter, Klärbrunnen u. dgl.) befaß 
Es lag nahe, die hierbei angestellten Überlegungen auch auf den Erdbau .zu übertragen. An sich ist der ; 
Vorschlag, Verankerungen unter bestimmten Bedingungen vorzuspannen, bereits im Schrifttum gemacht 
worden. So empfehlen z.B. Buchholz undPetermann!) in einer Veröffentlichung aus dem Jahr > 
1935 in Sonderfällen, d.h. bei der nachträglichen Sicherung von Ufermauern durch Verankerungen (bei- . 
spielsweise der Kaimauern in den Kuhwärder Häfen in Hamburg) die Anker vorzuspannen und sogar u, 
ein gewisses Maß zu überspannen, um die zusäßliche Verankerung von vornherein tragfähig zu machen 
und auch die späteren Verformungen vorweg zu nehmen. Bekannt ist auch das Verfahren, zu erhöhende 
massive Gewichtsstaumauern durch vorgespannte Stahlverankerungsseile mit dem Baugrund zu verbinden. £ 
Die Überlegungen führten zu dem Ergebnis, daß das Anspannen der Verankerung oder der ‚Aussteifung 
von Stützwänden auf festgelegte und nachprüfbare Kräfte nicht auf wenige Sonderfälle beschränkt werden 
sollte, sondern daß man mit der Vorspannung im Erdbau wahrscheinlich in einer ganzen Reihe von Fällen 
ähnliche Verbesserungen erzielen kann wie im Betonbau. Die hiermit zusammenhängenden Fragen lassen 
sich am besten in Verbindung mit einem prak 
= tischen Anwendungsfall zeigen, für den‘ vor 
etwa einem Jahr die Vorspannung vorgeschrieben 
wurde. F 


In Bild 1 ist ein Teil des Umbaues der Emsche 
flußkläranlage in Essen dargestellt, und zwar 
die Aufhöhung der vor dem Becken liegenden 
Verteilungsrinnen um insgesamt 3,50 m. Die 
anschließende Aufschüttung des Geländes um 
das gleiche Maß führt zu einer Vervielfachung 
des ursprünglichen Erddrucks. Die Einzelheiten 
des Bauwerkes sind aus Bild 2 zu ersehen. 
Ursprünglich wurden die Verteilungsrinnen 
durch Larssenwände Größe I gebildet, die oben 
durch einen Holm abgeschlossen waren. D 
Holme waren gegeneinander durch Riegel ver- 
steift. Nach dem Eintreten größerer Senkungen 
wurden die Rinnen aufgehöht. Da die Arbeiten 
in die Kriegszeit fielen, mußte die erste Auf- 
Bild 1. Aufhöhung des Netes der Verteilungsrinnen stockung sehr behelfsmäßig durchgeführt wer- 
der Emscherflußkläranlage um 3,5 m. den, und zwar in der Form, daß auf die Holme 
eine 37 cm starke Ziegelwand von etwa 1.20 m 
Höhe aufgemauert wurde. Auf diesen nicht sehr sicheren Unterbau seßt sich nunmehr das neue 3,50 m 
hohe Bauwerk. 


Um den erhöhten landseitigen Erddruck abzufangen, war es notwendig, das alte Bauwerk durch eine 

davor gerammte Spundwand abzuschirmen und diese zusammen mit der neu aufgebrachten Betonwand 
nach rückwärts zu verankern, Die erste Anschüttung — die schraffierte Fläche in Bild 2 — besteht aus 
Trockenschlamm, der verhältnismäßig lose ist und bodenphysikalisch zwischen Sand und bindigem Boden 
liegt. Die Verankerung muß daher während der Belastung erheblich nachgeben, so daß ohne besondere 
Maßnahmen damit zu rechnen war, daß die Wand sich nach der Aufschüttung schiefstellen würde. Es lag 
nahe, die Verformung durch vorheriges Anspannen und Überspannen der Anker auszuschalten. = 


Die Ankerplatten sollen zunächst auf volle Höhe überschüttet werden (Bild 3), während der Boden 
unmittelbar vor der Wand nur um Im über die unteren Anker hochgezogen wird. Dann reichen die 
| 
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')Buchholzund Petermann, Berechnungsverfahren für Ankerplatten 


2 A N Br SE N BE a ne VE 3 ne 


Knop, Vorspannung der Verankerung von Stüßwänden i 61 


 Erdwiderstände sowohl bei den Ankerplatten wie auch an der Wand aus, um eine Ankerspannung auf- 
zunehmen, die um etwa 30/0 über der später infolge Erddrucks zu erwartenden Beanspruchung liegt. Ob 
die Vorspannung in einem Arbeitsgang durchgeführt wird oder aber in verschiedenen Stufen, die dem 
jeweiligen Verfüllungsgrad angepaßt werden, liegt noch nicht fest und wird auf Grund der beim An- 
spannen gemessenen Verformungen entschieden. 
Es war zu prüfen, wie die Belastung der Anker später aussehen wird, wenn der Boden auf volle Höhe 
aufgefüllt ist und der volle Erddruck auftritt. In Bild 3 ist dargestellt, wie etwa der Erdwiderstand, der 
durch das Vorspannen der Verankerung entsteht, auf den Boden übertragen wird, wenn man mit grad- 
linigem Ansteigen der Bodenziffer rechnet. Zunächst dürfte sich der von der Vorspannung hervorgerufene 
Erdwiderstand etwa nach der punktierten Linie einstellen, um nach Abschluß der Verformungen auf die 
gestrichelte Linie abzuklingen. Nach voller Aufschüttung könnte ungünstigstenfalls der angreifende Erd- 
druck in der Coulombschen Verteilung — nach der ausgezogenen Linie — eintreten. Es war zu klären, ob 
sich Erddruck und Erdwiderstand so überlagern können, daß gegenüber einer nicht vorgespannten Ver- 
ankerung erhebliche Überbelastungen des Bauwerkes eintreten. Eine kurze Rechnung zeigt jedoch, daß 
eine Überlastung nur in ganz geringen Grenzen möglich ist, da bereits ein geringfügiges Nachgeben der 
Anker genügt, um den durch die Vorspannung ausgelösten Erdwiderstand aufzuheben. Bekanntlich liegen 
die bleibenden Verformungen im Boden im allgemeinen zwischen 80 und 95°/o- der gesamten Verfor- 
mung. Es genügt daher eine Verschiebung der Anker um 5 bis 20°/0 der anfänglichen Bodenverformung, 
um die Überspannung aufzuheben. Im vorliegenden Fall würde eine Erhöhung der Spannung in den 
 Ankern um 50 bis 100 kg/cm? ausreichen, um diesen Zustand zu bewirken. Die Vorspannung der Anker 
könnte somit nur eine geringfügige Erhöhung der Ankerbelastung zur Folge haben. Für den Bruch- 
zustand und damit für die Sicherheit der Verankerung kann sich jedoch die Vorspannung auf keinen 
Fall ungünstig auswirken. 
Diese Überlegungen gelten nur, wenn man mit späterem gradlinigen Anwachsen des Bodendrucks nach 
 Coulomb rechnet. Jedoch ist zu erwarten, daß infolge der Vorspannung die dreieckförmige Druck- 
verteilung nicht mehr auftreten wird, sondern daß sich auch bei geschüttetem Boden ein ähnlicher Druck- 
verteilungszustand ausbildet, wie er von Tschebotarioff für gewachsenen Boden und feste Ver- 
'ankerung ermittelt worden ist. Wie unten noch erläutert werden wird, ist diese Verschiebung der Erd- 
' druckkräfte zum Anker hin im allgemeinen erwünscht. 
Die Spannvorrichtung, die im vorliegenden Fall angewendet werden wird, zeigt Bild 4. Sie besteht aus 
2 Wasserdruckpressen, die durch einen Querträger verbunden sind. Die Kraft wird auf den Anker durch 


Messuhr 


Messungen Tschebofarioff Grundlagenversuche Necke 
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Verankerung 
unnachgiebig 


jT angeschütfefer Boden gewoohsener Baden unferieilte Wond _ angeschüftefer Boden 
Bild 4. Spannvorrichtung für .das Vorspannen Bild 5. Erddruckverteilung für nicht bindige Böden nach den 
der Anker. Versuchen von Tschebotarioff und Mecke. 


einen mit einer Muffe versehenen Bolzen übertragen. Die Anker brauchen daher gegenüber der üblichen 
Ausführung nur um das kurze Gewindestück für das Aufschrauben der Muffe verlängert zu werden. Da 
andererseits die üblichen Spannschrauben eingespart oder bei mehrteiligen Ankern durch einfache Muffen 
erset werden können, ergeben sich durch Jiese Art des Spannens keinerlei Mehrkosten. Mit der Spann- 
vorrichtung ist eine Meßuhr verbunden, so daß während des Spannens nicht nur die eingeleiteten Kräfte, 
sondern auch die auftretenden Verformungen festgestellt werden können. 

Die Spannvorrichtung kann noch wesentlich einfacher gestaltet werden. Es sei auf die Pressen verwiesen, 
die die Dyckerhoff & Widmann K.G. für gleiche Verhältnisse im Spannbetonbau entwickelt hat, sie wiegen 
z.B. bei einer Hubkraft von 30 t nur 20 kg. Auch Pressen mit einer Hubkraft von 50 bis 100 t können 
so leicht gestaltet werden, daß sie von 1 oder 2 Mann ohne Schwierigkeiten angebracht werden können. 
Die Anspannung der Spundwandverankerung von außen her mit Wasserdruckpressen bietet die folgenden 
Vorzüge: 

1. Es ist gewährleistet, daß sämtliche Anker von vornherein die gleiche Spannung haben, Über- 
beanspruchungen einzelner Anker werden also mit Sicherheit ausgeschaltet. Es ist auch nicht mehr 
notwendig, die Holme zum Ausgleich verschieden großer Ankerkräfte zu stark zu bemessen. 

2. Die Anker können in einem Arbeitsgang oder stufenweise bis zur späteren Belastung angespannt 
und sogar noch etwas überspannt werden. Dadurch wird erreicht, daß die beim Hinterfüllen der 
Wände auftretenden Verformungen vermieden oder zumindest beherrscht werden. 


“Versuch von Mecke vorlagen. Es sei hier auch auf das von Tschebotarioff in diesem 
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Wie schon erwähnt, lassen sich infolge der Vorspannung die Erddruckkräfte zum Anker hin ver- 2 
lagern, und zwar nicht nur bei gewachsenem, sondern auch bei geschüttetem Boden. Die von 


Streck?) seit langem untersuchte Lastverschiebung zum Anker hin (infolge Gewölbewirkung?) 


geht aus Bild 5 hervor, in dem einige Messungen und Versuchsergebnisse von ‚Tschebo- 
tarioff?)undMecke?*) wiedergegeben werden. Wie die Messungen von Tschebotarioff zeigen, 
ergeben sich zwischen gewachsenem Boden mit unnachgiebiger Verankerung und geschüttetem 
Boden mit nachgiebiger Verankerung sehr krasse Unterschiede. Aus den Versuchen von Mecke, 
die mit einer im unteren Teil nachgiebigen Wand durchgeführt wurden, geht jedoch hervor, daß 
auch bei geschüttetem Boden ähnliche Erddruckverteilungen erzielt werden können, wie bei 
gewachsenem Boden. Mecke hat nachgewiesen, daß bei genügend großen Verschiebungen des 
unteren Wandteiles nahezu die gesamte Auflast aus dem Bereich der oberen unverschieblichen _ 
Wand von dieser durch Gewölbewirkung abgeschirmt wird, und zwar gilt dies bis zu einem Ver- 
hältnis des verschieblichen Wandteiles zur Gesamthöhe von 0,5. Beachtenswert ist auch die 
Beobachtung, daß durch diese Lastverschiebung der gesamte angreifende Erddruck sich nicht. 
vergrößert, sondern den Coulombschen Werten entspricht. 


Infolge der Vorspannung der Anker dürften sich ähnliche Verhältnisse einstellen, wie sie bei dem 


Bande gezeigte Beispiel einer hinterfüllten Wand verwiesen, bei der infolge Durchbiegung der 
Anker eine natürliche Vorspannung und Gewölbewirkung eingetreten war. Der Lastanteil im 
Bereich der Anker wird um so größer werden, je höher die Vorspannung der Anker gewählt wird 


und je elastischer und nachgiebiger die Stügwände sind. Gegebenenfalls besteht auch die Möglich- 


keit, die Bodenschichten in Höhe des Ankers besonders stark zu verdichten und damit die Ge- 
wölbewirkung nach Vorspannung weiter zu steigern. KL 
Die Verminderung. der Belastung der Spundwände kann ihrerseits wieder zur Wahl einer 
schwächeren Spundwand und damit zu einer Vergrößerung ihrer Elastizität führen. Daher be- 
steht die Möglichkeit, daß durch.die Vorspannung der Verankerung erhebliche Stahlersparnisse- 
bei den Spundwänden erzielt werden können. S 


Alle diese Überlegungen gelten übrigens vornehmlich für nicht bindigen Boden. E 


Die Anspannung der Anker von der Vorderseite der Wand aus gibt die Möglichkeit, die Anker- 
kräfte jederzeit nachzuprüfen. Die Ankerkräfte werden dabei so gemessen, daß die Spannvor- 
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richtung angesett und so lange angespannt wird, bis die elastischen Verformungen des Ankers 


beginnen. Vor allem aber besteht die Möglichkeit, die Anker später nachzuspannen, gegebenen- 


falls auch zu entlasten. Damit ist gewährleistet, daß die bei der Berechnung angesegten Anker- 
kräfte tatsächlich dauernd aufrecht erhalten bleiben. Bei mehreren Ankerlagen aber können die 


1 


Y 


Ankerkräfte so eingestellt werden, daß die Stügmomente und Feldmomente der Spundwände. er 
gleich groß werden. a 


Beim Aufstocken bestehender Spundwände wird es durch Anspannen der vorhandenen Anker, S 


gegebenenfalls auch durch Anbringen zusäßlicher, vorgespannter Anker möglich sein, eine Ge- 
wölbewirkung zu erreichen und damit die 


denen unteren Spundwände durch die Auf- 
höhung zusägliche Last erhalten und ver- 


art .kann vor allem für im Bergsenkungs- 
gebiet notwendige Maßnahmen besondere: 
Bedeutung haben. 


in den Fällen, in denen es nicht möglich ist, 
die Ankerplatten unter Aufsicht herzu- 
stellen. Bekannt ist das Verfahren der Ver- 
ankerung mit liegenden Lorenzpfählen. Man: 
kann nun die einzelnen Anker, über deren 
Abmessungen und Tragfähigkeit zunächst 
nichts bekannt ist, durch Überspannen auf 
etwa das Doppelte der ‚späteren Nutlast 
einzeln überprüfen (Bild 6). Der Raum für 
die Ankerkörper kann nach Einbringen von 
Rohren durch Sprengen, Bohren oder Spü- 
len geschaffen und die Ankerkörper selbst 


Bild 6. Vorspannen von Ankerkörpern. » . . 
A Anker S Spannvorrichtung V Verfüllung können durch Einpressen von Beton gebil- 


K Ankerkörper Sp Spülrohr det werden. Natürltich- darf in- diesem- Fall 


?) Streck, 23 Jahre Baugrundforschung. Bericht zur Mitgliederversammlung der Gesellschaft der Förderer der Hannover- 
schen Versuchsanstalt für Grundbau und Wasserbau. 1950. z i 

?) Schultze, Neue Vorschläge für die Berechnung von Spundwänden. Bautechn. 27 (1950), Heft 11, S. 366. Dort genaue 
Quellenangabe zu Tschebotarioff. N X a 

*)Mecke, Der Erdangriff an einer im unteren\Teil nachgiebigen Wand. München 1939, Verlag der Deutschen Technik und 
Deutsche Wasserwirtschaft 1940, S. 49, 80 u. 1m. i . 2 


6. Die Vorspannung verspricht Vorteile auch 
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zusäßliche Auflast weitgehend abzufangen. € 
Hierdurch wird vermieden, daß die vorhan- 


stärkt werden müssen. Diese Ausführungs- 
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beim Ziehen des Rohres der die Anker umgebende Hohlraum nicht mit Beton gefüllt werden, 
weil es ja nicht darauf ankommt, eine starr _ verspannte Verankerung zu schaffen, sondern weil die 
Möglichkeit offen bleiben soll, den Anker zu prüfen und den Boden zu verspannen. 


* 7. Die Vorspannung der Verankerung ermöglicht auch die Verwendung von hochwertigem Stahl 
für die Anker, weil durch die Vorspannung die andernfalls zu erwartenden großen Verformungen 
vorweggenommen werden. Ob man hochwertige oder normale Stähle wählt, wird davon abhängen, 
ob es mehr darauf ankommt, die Vorspannung aufrecht zu erhalten oder die Verankerung bei 
steigender Belastung der Stügwände unnachgiebig zu gestalten. Bei Nachgiebigkeit in den Anker- 
platten liegt in den großen elastischen Verformungen der hochwertigen Stähle ein erheblicher 
Rückhalt. Ist jedoch mit einer größeren Erhöhung der Nuglast zu rechnen, so kann es vorteil- 
hafter sein, Anker mit größerem Querschnitt zu verwenden, um die elastischen Verformungen 
kleiner zu halten. Sofern aber die Ankerkraft durch nachträgliches weiteres Anspannen der zu- 
nehmenden Belastung laufend angepaßt wird, sind die hochwertigen Stähle auch in diesem Fall 
den normalen Stählen gleichwertig. Da die Kosten der hochwertigen Stähle nicht im gleichen 
Maße anwachsen wie ihre Tragfähigkeit und durch die Gewichtsverminderung auch wesentliche 
Erleichterungen auf den Baustellen eintreten, können durch ihre Verwendung erhebliche Er- 


sparnisse erzielt werden. Bei der Verwendung schwächerer Querschnitte ist der Frage des Rost- 
schuges natürlich erhöhte Bedeutung beizumessen. 


Abschließend sei noch darauf hingewiesen, daß sich die Vorspannung des Bodens nicht nur durch Anker, 
sondern bei abgesteiften Baugruben usw. auch durch Anspannen der Steifen erreichen läßt. Die Absteifung 
kreisrunder Baugruben kann durch vorgespannte Ringabschnitte, wie sie Freyssinet z. B. beim 
Stollenbau verwendet, vorgespannt werden. Die Vorspannung wird vor allem dann zu empfehlen sein, 
wenn es darauf ankommt, die Biegebeanspruchung der Stügwände möglichst gering zu halten. Es soll 
keineswegs behauptet werden, daß es in allen Fällen unbedingt richtig ist, die Anker auf die endgültige 
Belastung oder darüber hinaus vorzuspannen, zumal sich bei nicht vorgespannten Ankern nur in wenigen 
Fällen größere Schwierigkeiten ergeben haben. Bei der Wahl der Höhe der Vorspannung wird man sich 
vor allem danach richten, inwieweit die gewählten Spundbohlen ausgenugt sind. 


Da das Anspannen der Anker von der Außenseite her keineswegs aufwendiger ist als das heute übliche 
 Spannen mit Spannschlössern, andererseits aber für die laufende Überwachung und für spätere Um- 
bauten erhebliche Möglichkeiten erschließt, sollte man esauch bei weniger wichtigen Ausführungen in Betracht 
ziehen. In vielen Fällen aber lassen sich von vornherein durch die Vorspannung erhebliche Verbesse- 
rungen und Vorteile erzielen. Es wird Sache einer engen Zusammenarbeit zwischen Forschung und Praxis 
sein, durch Versuche und Beobachtungen, besonders auf der Baustelle, die noch offenen Fragen der 
Lastverschiebung, der Gewölbewirkung und ihrer sicheren Ausnußung zu klären. Nur dadurch werden 


die technischen und wirtschaftlichen Möglichkeiten dieses Verfahrens voll ausgeschöpft und seine Grenzen 
festgelegt werden können. 
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Staudämme aus Steinschüttung mit Asphaltdichtung 
auf der Wasserseite 


Von Oberbaudirektor a.D. Dr.-Ing. Erih Lohmeyer ‚ Beratender Ingenieur in Hamburg. & 


1. Planung und Vergabe der Genkeltalsperre. & ä 

8 es 1950 ist mit dem Bau der Trinkwassersperre im Genkeltale bei Gummersbach begonnen L 
ee an mündet von rechts in die Agger oberhalb der im Jahre 1928 erbauten Aggertalsperre, 
die ebenfalls der Trinkwasserversorgung dient. Die Agger wiederum ist ein rechter Nebenfluß der Sieg, 
die in den Rhein mündet. Das Einzugsgebiet der Genkeltalsperre ist 12 km? groß, ‚bei einer mittlere: 
Regenhöhe von 1350 mm im Jahre und einem Abfluß von 900 mm beträgt der mittlere Jahreszufluß 
10,8 Mill. m?. Das Becken hat einen Inhalt von 9,75 Mill. m?, die Ausbauzahl ist also 0,90. Die Stauhöhe 
der Sperre beträgt 40 m, die 180 m lange Dammkrone liegt 44 m über der Felssohle. Der Baugrund be. 
steht aus quarzitischem Grauwackesandstein, der wechselnd dünn- und dickplattig und klüftig ist. Am 3 
linken Hang ‚steht etwas Tonschiefer an. Der Fels ist mit einer 1bis2m dicken Talschotterschichtüberdeckt. - 


Der Bau ist im Frühjahr 1950 ausgeschrieben worden. Der Ausschreibung lag der Entwurf eines 
Erddammes mit Betonkern zugrunde, der luftseitig des Betonkerns liegende Stüßkörper sollte aus 
Steinen bestehen. Noch vor Eingang der Angebote ergab sich, daß der in Aussicht genommene Dichtungs 
lehm ungeeignet war. Brauchbarer Ton für die Dichtung war,nicht vorhanden. : 
Unter den Angeboten waren die beiden günstigsten der Entwurf einer Bogenstaumauer und der Entwur 
eines Steindammes mit Asphaltdichtung auf der Wasserseite. Bei Vergleich beider Angebote sprach zu 
ungunsten der Bogenstaumauer, daß das rechte Widerlager über einer Verwerfung im Fels gegrün« 
werden mußte, von der nur‘so viel bekannt war, daß die Gründung zu einer erheblichen Verteuerung 
führen mußte. Der Steindamm hatte den Vorteil, daß infolge seiner Durchlässigkeit selbst bei erheblicher 
Verlegung der Dichtungsschicht (beispielsweise im Kriege) ein Dammbruch mit seinen verheerenden 
Folgen nicht eintreten könnte. Die Entscheidung war dadurch erschwert, daß mit Dichtungsschichten aus 
Asphaltbeton nur verhältnismäßig wenig Erfahrungen vorlagen. E' 
Nach einigen Vorarbeiten, wie der Verlegung von Straßen, begann die Bauausführung Anfang 1951 mit 
der Schüttung des Steindammes und zugleich mit dem Bau der am Fuß der wasserseitigen Böschung vor- 
gesehenen Herdmauer, in der ein Beobachtungsgang angeordnet ist. Herdmauer und Steindamm waren 
Ende 1951 fertiggestellt. Mit dem Aufbringen der Asphaltdichtung ist im Juni 1952 begonnen worden. 
Da der Bau noch im Gange ist, soll hier lediglich dargelegt werden, warum die Entscheidung für die 
in Deutschland noch wenig bekannte Bauweise eines Steindammes mit Asphaltdichtung gefallen ist, 
wie die Asphaltdichtung geplant ist und welche Erfahrungen beim Bau des Steindammes gemacht 
worden sind. . 


2. Versuche mit Asphaltbeton. 


Die ersten Versuche mit wasserdichten Asphaltbelägen sind vom Jahre 1929 ab in Obernach oberhalb 
des Walchensees ausgeführt worden. Sie ergaben, daß eine Mischung von Asphalt und Teer nicht haltba 
ist, Die seinerzeit hergestellten reinen Walzasphaltschichten von 2 bis 4,5 cm Dicke haben sich jedoch 
während der über 20 Jahre langen Beobachtungszeit bewährt. In diese Zeit fallen drei schwere Winter, 
die Temperaturschwankungen haben bis zu 80° betragen. Schon in Obernach hat sich gezeigt, daß 
Walzasphaltschichten wasserdicht, bildsam, fugenlos, frostsicher, chemisch unangreifbar (ausgenommen 
gegen Angriffe von Benzin und Öl) und wetterfest sind. Die Schwierigkeiten, die bei der Herstellun 
von Asphaltbetondecken zu überwinden sind, bestehen im wesentlichen darin, daß der Asphaltbeto 
heiß eingebracht werden muß, daß der Einbau von der Witterung abhängig ist, da er bei Regen unter 
brochen werden muß, daß die Zusammensegung des Asphaltbetons so gewählt werden muß, daß er au 

der Böschung, die er sichern soll, nicht unter seinem Eigengewicht in plastischem Fließen im Laufe der 
____ Jahre abwärts gleitet, daß er aber andererseits nicht unter dem Einfluß der Sonnenbestrahlung ver- 
sprödet. ö i 


Ir 
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Die Obernacher Versuche sind seitdem durch weitere Versuche zur Vorbereitung verschiedener Bauau: 
führungen ergänzt worden, und zwar mit dem Ergebnis, daß der Asphaltbeton zweckmäßig aus eine 
Steingerüst mit der Korngröße von Splitt und Sand hergestellt wird, das etwa 75% der Masse ausmacht, 
und daß in die Hohlräume des Steingerüstes der sogenannte Füller, nämlich Mehlsand mit einer Korn- 

größe von weniger als 0,l mm in einer Menge von 16 bis 17 %Yo und Bitumen*) in einer Menge von 
8 bis 9 %/o der Gesamtmasse eingebracht werden. <P 

Die Versuche für den Bau der Genkeltalsperre haben die folgende Zusammensegung der Mineralmasse 


des Asphaltbetons als zweckmäßig ergeben: 5 


40°/o Basaltsplitt 3 bis 8 mm, 3: 
12 °/o Steinbrechsand 0 bis 3 mm, : 
249 15 °/o Mittel- und Grobsand 0,2 bis 2 mm, E 
N 15 °/o Feinsand 0,06 bis 0,2 mm, : e\ 
1800 Füller (Schiefermehl < 0,1 mm) & Be. 


*) Unter Asphalt versteht man ‚natürliche oder künstliche Mischungen von Bitumen und Mineralstoffen, während als Birnen 
die I Schwefelkohlenstoff löslichen Teile des Naturasphalts und die Rückstände aus der Destillation des Erdöls bezeichnet 
werden. 2 Sr 
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Die Mineralmasse macht rund 92 v.H. des Asphaltbetons aus, ihr werden 8 v.H. Bindemittel zugesett, 
die zu 85 v.H. aus Bitumen und zu 15 v.H. aus Trinidad-Asphalt und kanadischer Asbestfaser bestehen. 
Genaue Angaben über die Zusammensegung des Bitumens müssen der endgültigen Veröffentlichung 
vorbehalten bleiben. Die Zusammensegung des Asphaltbetons ist das Ergebnis von Versuchen, die die 
Verdichtbarkeit und Wasseraufnahme der Masse, ihre Standfestigkeit und ihre Durchbiegung sowohl im 
Trockenschrank als auch im großen Maßstabe im Freien ermittelt haben. Bei den im Freien durch- 
geführten Untersuchungen der Standfestigkeit sind 1,00 -1,00 m große, 9 cm dicke Platten in Neigungen 
von 1:1 bis 1:2,25 über ein Jahr lang untersucht worden. Während der Bauausführung werden laufend 
auf der Baustelle vor dem Einbau und während des Einbaues des Asphaltbetons Überprüfungen durch- 
geführt. 


3. Bisherige Bauausführungen. 


Unsere Kenntnisse über die zweckmäßige Zusammensegung des Asphaltbetons sind in den beiden letten 
Jahrzehnten durch den Straßenbau erheblich gefördert worden, jedoch werden Dichtungsschichten auf 
Dammböschungen anders beansprucht als die Beläge von Straßendecken. Infolgedessen muß der Asphalt- 
beton anders zusammengesegt sein, abgesehen davon, daß die Oberfläche der Böschung vor dem Aufbrin- 
gen der Asphaltschicht durch besondere Maßnahmen befestigt und daß für den Einbau der Dichtung 
besonderes Gerät bereitgestellt werden muß. Über diese Fragen waren bis zum Bau der Genkeltalsperre 
an ausgeführten Bauwerken die folgenden Erfahrungen gemacht. 


Mit zu den ersten Ausführungen in Asphaltbeton gehört eine im Jahre 1933 am Ottmachauer 
Staudamm in Schlesien ausgeführte Versuchsstrecke einer 6cm dicken Asphaltbetondecke und ebenso 
die Versuchsstrecke einer 8cm dicken Asphaltbetondecke, die im Jahre 1934 zur Abdeckung der wasser- 
seitigen Böschung des Staudammes in Thüsfelde in Oldenburg verwendet worden ist. Beide Decken 
hatten jedoch nur die Aufgabe, die Böschung zu sichern, sie sollten nicht wasserdicht sein. Wasserdichte 
Decken aus Asphaltbeton hat man zunächst nur auf fester Betonunterlage verwendet, und zwar im 
Jahre 1933 bei dem 37,5 m hohen Staudamm Tepuxtepec in Mexico, dessen wasserseitig 0,7:1 
geneigte Böschung mit zwei Stahlbetondecken belegt ist, zwischen denen 25mm dicke Bitumenplatten 
angeordnet sind. In Italien ist damals eine große Anzahl von Steindämmen von 30 bis 50m Höhe in 
Trockenmauerwerk ausgeführt worden, die auf der Wasserseite mit Stahlbetonplatten gedichtet worden 
sind, deren Fugen meist mit Bitumen geschlossen wurden. 


InDeutschland wurde eine Dichtungsschicht aus Asphaltbeton zum ersten Male im Jahre 1934 zur 
Dichtung des 12m hohen Amecker-Dammes, eines Vorbeckens der Sorpe-Sperre verwendet. Die 
hier ursprünglich eingebaute 1 m dicke Lehmdichtung wurde infolge ungleicher Segung undicht und ihre 
1:2 geneigte Böschung ist deshalb im Jahre 1934 durch eine 6cm dicke Asphaltbetonschicht, die auf 
20 cm dicker Schotterlage angeordnet wurde, gedichtet worden. Die Dichtungsfläche beträgt 2500 m?. 


Im Jahre 1937 ist im Turawabecken in Schlesien ein 13m hoher Erddamm mit einer 5cm dicken 
Asphaltbetonschicht abgedeckt worden. In den Jahren 1939 und 1940 hat dann der Wupperverband den 
15m hohen Schevelinger Damm bei Wipperfürt erbaut. Seine wasserseitige Böschung ist 1: 1,75 
geneigt und mit einer 6cm dicken Asphaltbetonschicht (im ganzen 3500 m?) abgedeckt worden, die auf 
einer abgewalzten Schotterschicht liegt. 


Auch die Dreilägerbach-Talsperre in der Eifel hat im Jahre 1950 neben der Sperrmauer einen 
Anschlußdamm erhalten, dessen 1:2,5 geneigte Böschung auf 700 m? mit einer 6 cm dicken Asphaltbeton- 
schicht abgedeckt ist. Diese legtgenannten Bauausführungen in Deutschland haben sich bewährt. Undich- 
tigkeiten sind nicht vorgekommen. 


Im Auslande sind Vorbilder nur in Nordafrika vorhanden. In Algerien ist im Jahre 1937 der 74m 
hohe Staudamm El-Ghrib fertiggestellt worden (Bild1). Seine Krone ist 250 m lang, der Beckeninhalt 
beträgt 280 Mill.m?. Der Baugrund der Sperre besteht aus wechselnden Schichten von Sandstein und 
Mergel, die nach dem linken Ufer hin und sanft talwärts einfallen. Auf der Wasserseite begrenzt den Fuß 
der Böschung eine Herdmauer, von der aus Einpressungen zur Abdichtung des, Untergrundes ausgeführt 
worden sind. Die Herdmauer überragt den Böschungsfuß, da sie während des Baues als Fangedamm gedient 
hat. Der Steindamm enthält 675 000 m? Steine, und zwar im Kern 15t schwere Felsblöcke, deren Zwi- 
schenräume mit Steinbruchabfällen gefüllt sind. Auf der Wasserseite ist die 0,7:1 bis 1:1 geneigte 
Böschung auf 5m Tiefe in Trockenmauerwerk ausgeführt, dessen oberste Schicht 80 cm hohes, in Zement- 
mörtel versettes Pflaster bildet. Auf das Pflaster ist zunächst eine 7 cm dicke poröse Betonschicht aufge- 
bracht, die in einen Beobachtungsgang in der Herdmauer entwässert. Auf der Betonschicht liegen (Bild 2) 
zwei je 6cm dicke Asphaltbetonschichten, die wiederum abgedeckt sind mit 10 cm dicken Betonplatten, 
deren Stahlbewehrung an der Dammkrone aufgehängt ist. Die Betonplatten messen 2 X 3m, die Fläche 
der Dichtungsschicht ist 15 000 m? groß. Die Betonplatten können durch Berieselung gekühlt werden. 


Die Entwässerungseinrichtungen der El-Ghrib-Sperre sind besonders sorgfältig durchgebildet. Das durch 
die Asphaltdecke eindringende Sickerwasser wird in der porösen Betonschicht abgefangen und dem Be- 
obachtungsgang (a in Bild 1) zugeführt. Das Hangwasser sammelt sich über einer Betondecke, die in der 
Gründungssohle den Mergel abdeckt, und wird dem Pumpenraum b zugeführt. Sickerwasser, das durch 
den Schleier der Zementeinpressungen unter der Herdmauer durchdringt, wird in einem Net von Bohr- 
löchern (z’) aufgefangen und abgepumpt. Es beträgt heute, 15 Jahre nach der Erbauung, im ganzen 5 Liter 
in der Minute. 
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Die Asphaltdecke ist mit Hilfe eines in waagerechter Richtung über die Böschung laufenden x e h 
gestellt worden, an dem die Arbeitsbühne hing, von der aus die Decke in Streifen von unten ei obe 
eingebaut werde: Der Kran lief in vier Stellungen auf waagerechten Schienen, die nacheinander auf d r 


Herdmauer, auf drei nacheinander verlegten Podesten (1, 2 und 3 in Bild 1) und auf der Krone verl . 


wurden. 


a = Beobachrungsgeng a 
b = Pumpenraum +435- ie N 
x = Entwässerungsrohre 70cm$ alle 6m 1430,50 EN + 427,50 
y = Entwässerungsgeng am beiden Enden +422,- 
des Beobachtungsgenges & 
z = £mtwösserungsgeng Fan 
z’= Lofrechte Drans S +406.- 


12u.3 Standorte des 
Gerätes zum Herstellen 
der Bitumendecke 


4379 - 


+371.— 


Fangedamm 
) (Beton) 040 Betonplatte 


Sandstein 


Bild 1. Staudamm EI Ghrib in Algerien, Querschnitt 


Oberfläche mit Druckluft und Wasserstrehl gesaubert 


7cm_ Zementmörtel E 


/em poröser Beton 


Asphaltberon 
Bitumen -Klebeschicht 


Beronplarten 2x3 m, mit Stahlbewehrung 
on der Dammkrone aufgehängt 


Blid 2. Staudamm EI Ghrib, Asphaltdichtung auf der Wasserseite £ 
Bei den hohen Temperaturen, mit denen für den El-Ghrib-Damm zu rechnen war, ist die Zusamm« 
segung des Asphaltbetons durch sehr eingehende Versuche bestimmt worden, die die N. V. de Bataa 
Petroleum Maatschappy im Hag durchgeführt hat. Die Versuche ergaben einen Asphaltbeton, dı 
wasserdicht, bei 0° Celsius noch bildsam (plastisch) war, bei 60° Celsius nicht ausfloß und an der Unte 
lage bei der vorgesehenen Böschungsneigung fest haftete. Der Asphaltbeton hat sich in den 15 Jahre 
seit dem Einbau: verstrichen sind, einwandfrei bewährt. r 


In ähnlicher Ausführung ist in Algerien der im Jahre 1938 vollendete Staudamm Bou-Hanifia. 

worden. Auch hier besteht der Baugrund aus wechselnden Schichten von Mergel und Sandstein. M 
| jedoch die Herdmauer 30 bis 75m tief auf dichte eozäne Mergelbänke gründen müssen. Im Ste 
I sind 2 bis 15t schwere Blöcke eingebaut und eingerüttelt worden. Die wasserseitige, 1:1 genei 
'R Böschung umfaßt 23 000 m?, sie ist mit einer 12cm dicken Asphaltbetonshicht abgedeKt. 


n 
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In Algerien ist kürzlich mit einem weiteren 


‚Damm gleicher Bauweise begonnen wor- 


den, dem OQued-Sarno-Damm. Wei- 
tere Steindämme gleicher Bauweise sind 
geplant. 


In Portugal ist in den le&ten Jahren 


die 45m hohe Talsperre Valde Gaio 
hergestellt worden. Ihr Stüßkörper besteht 
aus Steinen. Er ist: auf der Wasserseite in 
der Neigung 1:1,25 abgeböscht und mit 
einer 12cm dicken Gußasphaltschicht ge- 
dichtet. Die Gußasphaltschicht wird durch 
eine Herdmauer gestüßt, unter der der 
Untergrund durch einen Zementschleier 


‘gedichtet ist. Auf der Wasserseite der Guß- 


asphaltschicht ist ein Erddamm ange- 
schüttet, der fast dieselben Massen aufweist 
wie der aus Steinen bestehende Stüß- 
körper. 


Bei der portugiesischen Talsperre Pego 
do Altar ist dagegen ein reiner Stein- 


damm in 63m Höhe ausgeführt, dessen 
wasserseitige, 1:1.25 geneigte Böschung 
ebenfalls mit einer 12cm dicken \Guß- 
asphaltschicht abgedeckt ist, die außen mit 
Stahlblechen verkleidet ist. 


4. Steindamm der Genkeltalsperre. 


Die an diesen Talsperren gesammelten 
günstigen Erfahrungen erlaubten es der 
Bauleitung der Genkeltalsperre, sich für 
einen Steindamm mit Asphaltdichtung zu 
entscheiden. 


Für die Herstellung des Steindammes 
standen in 1 und 3 km Entfernung zwei 
Steinbruchhalden zur Verfügung, in denen 
seit 70 Jahren die Abfälle aus der Gewin- 
nung von Pflastersteinen dienenden Grau- 
wackesteinbrüchen aufgeschüttet waren. 
Die Haldensteine wogen bis zu 20 kg, 
waren aber teilweise plattig und scharf- 
kantig, entsprechend ihrer Entstehung. Die 
Steine wurden auf den Halden durch 
Löffelbagger gewonnen und dann in gleis- 
losem Betrieb mit Hinterkippern amerika- 
nischer Bauart zur Baustelle gefahren. 


‚Die Kippwagen faßten 6,5 m? Steine im 


Gewicht von 12 bis 13t bei einem Leer- 
gewicht von 15 tt, sie hatten Dieselmotoren 
von etwa 70PS und fuhren mit Last 
40 km/Stunde (Bild 3). Die Wagen hatten 
unter der Vorderachse zwei, unter den 
beiden anderen Achsen je vier Reifen 


12.00 X 24 amerikanischer Herkunft. Bei 


Beginn des Koreakrieges wurde die Be- 


e schaffung von Ersatreifen außerordentlich 


schwierig, da in Deutschland Reifen dieser 
Größe mit der erforderlichen schweren 
Rippung damals noch nicht hergestellt wur- 
den. Der Reifenverschleiß war bei den 
scharfkantigen Steinen ziemlich hoch. Statt 
der ursprünglich vorgesehenen 14 Wagen 
(12 für den laufenden Betrieb, 2 als Ersat) 
mußten daher zeitweise 18 Wagen bereit- 
gestellt werden. 
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Bild 3. Hinterkipper 6,5 m? (Mack-Lastwagen) 


Bild 4. 


Genkeltalsperre, Verdichten der Steinschüttung: 


rechts Planierraupe, Mitte Dampfwalze, links Rammplatte 


Bild 5. 


Genkeltalsperre, Anschütten des Steindammes 
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Im ganzen wurden 380000 m? Steine eingebaut bei einer mittleren Tagesleistung von 3200 m? mit _ 
12 Wagen. Zeitweise waren 16 Wagen mit einer Tagesleistung von 4200 m? eingesett. Die Steine wurden 
in 0,5 m hohen Schichten eingebaut, mit zwei Planierraupen (Bild 4 rechts) von 100 bis 130 PS eingeebnet 
und dann mit zwei Stampfgeräten (Bild 4 links), die eine 2,5 t schwere Stahlplatte aus 3 bis 4m Höhe fallen 
ließen, verdichtet. Eine 16-t-Dampfwalze ebnete schließlich die Schüttung ein, und zwar besonders auf i 

5 


Die Steinbruchhalden bestanden zum weitaus größten Teile aus Steinen teils gleichmäßiger, teils ungleich- 

mäßiger Größe. Zum geringen Teile waren sie mit dem Abraum der Steinbrüche und mit Tonschiefer = 
untermischt, der im Laufe der Jahre verwittert war. Die Haldenmassen ließen sich aber beim Abbau nach 
ihrer Beschaffenheit und nach der Steingröße leicht trennen. Damit für den Fall einer Beschädigung der 
Asphaltdecke und auch für den Fall sehr großer Schäden (Bombenwirkung, Erdbeben) das Wasser 
abfließen kann, ohne den Damm völlig zu zerstören, wurden die gröbsten Steine so eingebaut, daß das 
Wasser des Staubeckens durch die entsprechend großen Hohlräume der Steine durchfließen und am luft- 
seitigen Böschungsfuß austreten kann. Bild 6 zeigt im Querschnitt des Dammes, wo die groben Steine 


den Anfahrtsrampen und Fahrwegen der Kippwagen im Bereich des Steindammes, um so die Reifen der 
Wagen zu schonen. Eine weitere Dampfwalze war dauernd bei der Unterhaltung des Fahrweges von 
den Steinbruchhalden zum Damm eingesett. Bild 5 zeigt die Zusammenarbeit der Geräte. ; 
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Bild 6. Genkeltalsperre, Querschnitt des Dammes 


eingebaut sind. Sie liegen unter der Asphaltdecke durchgehend, also auch über den Talhängen, im übrigen 
aber nur über der etwa 50m breiten Talsohle. In der Talsohle ist der verlehmte Talschotter bis hinab 
zum Fels voll ausgehoben und über der Felssohle sind dann grobe Steine in 8m Höhe geschüttet wor- 
den. In der Mitte des Dammes liegen klei- 
nere Steine, unter der luftseitigen Böschung 
in 3m Dicke der verunreinigte Boden der 

Halden. Auf der luftseitigen Böschung 
wurde 0,50 m Mutterboden aufgebracht, 
der eingesät oder mit Rasenplacken abge- 


deckt wurde. 
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Die wasserseitige Böschung wurde ebenfalls 
mit einer 2,5t schweren Stahlplatte ge- 
stampft, die am Ende eines auf- und 
abschwenkenden Auslegers eines Kranes 
so befestigt war, daß der Schlag senkrecht 
zur Böschung ausgeübt wurde. Bild 7 zeigt 
die Böschung nach dem Abstampfen. In der. 
Oberfläche der Böschung wurden dann lose 
Steine von Hand verzwickt, und in die 
Hohlräume der so verzwickten Steinschicht 
wurde magerer Beton (160 kg Hochofen- 
zement auf 1m? Beton) eingegossen. So 
ergab sich für die Asphaltdecke eine 


genügend feste und genügend rauhe Unter- 
Bild 7. Genkeltalsperre, Wasserseitige Böschung des Steindammes a 2 5 


In der Sohle des Steindammes sind in we zur Talachse gleichlaufenden Linie 5 Maihakdosen eingebaut & 
mit denen vor allem das Verhalten des ammes beim Einstau beobachtet werden soll. Eine Reihe von Fest- 
punkten in der Dammkrone und in den Böschungen dienen dazu, die Dammbewegungen zu verfolgen. Re 
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Der Fuß der wasserseitigen Böschung und zwar sowohl in der Talsohle als auch in den Hängen ist durch 
eine Herdmauer (Bild 8) abgeschlossen worden. Vor Errichtung der Herdmauer ist von der Felssohle aus 
durch Zementeinpressungen der Fels abgedichtet worden. Sollten sich später trogdem Wasserverluste 
zeigen, so können vom Beobachtungsgang der Herdmauer aus weitere Einpressungen vorgenommen 
werden. 

9cm Asphaltbeton 


6cm Asphaltberon 


Bitumenanstrich 


Dichtungsstab 


Bild 8. Genkeltalsperre, Herdmauer 


5. Asphaltdecke der Genkeltalsperre. 


An die Herdmauer schließt oben die doppelte Asphaltbetondichtung an, sie umfaßt 12 000 m?. Die obere, 
äußere Asphaltbetonschicht ist 9 cm, die untere ist 6cm dick. Dazwischen liegt eine 16cm dicke Schicht 
aus bituminiertem Basaltschotter von 4 bis 7 cm Korngröße. Auf die Steinböschung, die in der oben 
erwähnten Weise abgerammt, verzwickt und mit Beton befestigt ist, wird zunächst, um alle Unebenheiten 
auszugleichen, eine 8cm hohe Schotterschicht von 4 bis 6cm Korngröße aufgebracht, die mit Bitumen 
abgesprigt und unter Einbringen von Splitt abgewalzt wird, worauf dann noch eine Asphaltbindermasse 
als Unterlage für den Asphaltbeton aufgewalzt wird. Die 6cm dicke Asphaltbetonschicht wird in zwei 
Lagen eingebaut. Über ihr bildet ein Anstrich aus Asphaltmastix und ein Asphaltsplittbelag den Über- 
gang zu der Schotterdränschicht, auf die eine Asphaltbindermasse als Unterlage für die obere, 9 cm dicke 
Asphaltbetonschicht aufgebracht wird. Diese Schicht wird in 3 Lagen hergestellt, mit Asphaltmastix ge- 
strichen und mit Asphaltsplitt abgedeckt. Die Asphaltdecke erhält keinen Steinbewurf, damit sie stets der 
Untersuchung offen liegt, sie soll durch Zusag von hellem Sand in der obersten Splittschicht eine helle 
Farbe erhalten. 


Der Anschluß der Asphaltdecke an die Herdmauer wird durch eine Metallfolie überdeckt. Darüber wird 
bis zum Felsen reichend eine Tonschicht mit Steinbewurf gelegt. 


Das durch die äußere Asphaltbetondecke etwa durchdringende Sickerwasser fließt dem Beobachtungsgang 
in der Herdmauer zu (Bild 8). Gibt ein Entwässerungsrohr im Beobachtungsgang Wasser, so muß senk- 
recht darüber eine Fehlstelle in der äußeren Dichtung liegen, die dann gefunden und ausgebessert werden 
kann. Die Anordnung der Dränschicht ist übrigens schon im Jahre 1934 von Dr. Joedicke [5] auf 
Grund einer gemeinsamen Planung mit Professor Franzius in Hannover vorgeschlagen worden, 
ohne daß das beim Entwurf der Genkeltalsperre bekannt war. Übrigens wurde auch überlegt, ob man 
durch entsprechende Aufteilung der Dränschicht das Sickerwasser so leiten sollte, daß im Ausflußrohr 
auch zu erkennen wäre, in welcher Höhe die Undichtigkeit liegt. Man hat aber mit Rücksicht auf eine 
einheitliche und zuverlässige Herstellung der Asphaltbetonschicht diesen Plan aufgegeben. 


m 
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Bild 9 zeigt den fertigen Steindamm vor dem Aufbringen der Asphaltdecke a vor der Bau der 3 
auf der Dammktone. ' = 


Bild 9. Genkeltalsperre, Der fertige Steindamm ohne Dichtungsdecke 


Die Genkeltalsperre wird vom Aggerverband in Derschlag (Rheinland) erbaut, der unter der eftnas von 
Oberingenieur Johanßen steht. Örtlicher Bauleiter ist Regierungsbaurat Schilder. Die Bauaufsicht hat? 
der Vorstand des Wasserwirtschaftsamtes in Bonn, Regierungs- und Baurat Nußbaum, in der Regierung 
in Köln ist Oberregierungs- und -baurat Kiel zuständig. Technischer Berater ist der Verfasser. Der Auf- 
trag wurde für den Steindamm und die Asphaltdichtung einer aus der Strabag Bau A.G. in Köln und 

der Hochtief Aktiengesellschaft für Hoch- und Tiefbauten in Essen gebildeten Arbeitsgemeinschaft erteilt. 
Die gesamten Betonarbeiten, die- Herstellung des Grundablaß- und Entnahmestollens und die Zementeii 
pressungen in den Untergrund wurden einer Arbeitsgemeinschaft der Bauunternehmungen Gebrüder Pack 

in Overath und Seinsche in Wiehl übertragen. Die Zementeinpressungen führte die Gebhardt und Koenig 
Deutsche Schachtbau GmbH. in Wietße aus. 
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Bodenmechanische Probleme im Bergbau 
Von Edgar Schultze, Aachen 
Einleitung. % 
Von den zahlreichen bodenmechanischen Fragen im Bergbau, die sich bei näherer Betrachtung der Kräfte 
und Verschiebungen im Tage- und im Tiefbau herausstellen, können nur einige wenige an dieser Stelle 
Erwähnung finden. Am ehesten ist eine Anwendung der Bodenmechanik bei demjenigen Teil des Berg- 
baus zu erwarten, der mit Lockergesteinen zu tun hat, also beim Braunkohlentagebau. Daß trogdem die 
hier zu lösenden Probleme merkbar von ähnlichen Aufgaben im Erdbau abweichen, zeigt der erste Teil 
dieser Ausführungen, in dem die Standsicherheit der Abraumkippen im Braunkohlentagebau behandelt 
wird. Während diese Frage von höchster praktischer Bedeutung für den zukünftigen Tieftagebau ist, 
handelt es sich bei den anderen Abschnitten um Probleme der Grundlagenforschung auf dem Gebiet der 
Gebirgsmechanik, die schon von jeher zur Bearbeitung reizten und daher bereits eine Geschichte haben. 


1. Kippenfragen im Braunkohlenbergbau 


Das Abbauverfahren im Braunkohlenbergbau läßt sich in aller Kürze dahingehend beschreiben, daß auf 
dem einen Schenkel eines spigen Winkels, der den Grundriß des Tagebaus umfaßt, der Abraum und die 
Kohle mit Baggern fortgenommen und der erstere über den Scheitelpunkt des Winkels auf, den anderen 
Schenkel gefördert und dort durch Abseger oder Pflüge verkippt wird. Bevor dieses Verfahren eingeleitet 
werden kann, muß der Raum zwischen den beiden Schenkeln ausgehoben und abseits, häufig in fremden, 
alten Tagebauen, abgelagert werden. Die Menge dieses Vorabraums erhöht sich etwa im Quadrat mit der 
'Tiefe des Tagebaus und außerdem mit der Neigung der Bagger- und der Kippenböschung. Je steiler also 
diese Böschungen gehalten werden können, desto geringer werden die oft in die Millionen gehenden 
Kosten für den Vorabraum., ! 


Die Baggerböschung ist ein Einschnitt in den gewachsenen Boden und erlaubt daher gewöhnlich bedeutend 
stärkere Neigungen als die Kippenböschung, die von locker gelagertem Aushubboden gebildet wird. Der 
Unterschied zwischen Kippen und Erddämmen liegt darin, daß es aus betrieblichen Gründen im allgemeinen 
nicht möglich ist, den eingebrachten Boden 
zu sortieren und dadurch die Kippe plan- 
mäßig aufzubauen, sondern daß der Boden 
so, wie er anfällt, geschüttet oder auch 
gespült wird. Da die Auslegerlänge der 
Absetgeräte gewöhnlich nicht ausreicht, 
um über den Fuß der Kippe hinauszuragen, 
‚fällt der Boden auf die Böschung und 
rieselt dort herunter (Bild 1). Die Neigung 
der Böschung ergibt sich. von selbst aus 
dem Abrollen des Bodens und den sich von 
"Zeit zu Zeit einstellenden Teilrutschungen. 
‘Diese hat man bisher-in Kauf genommen, 
da sie durch Bewegungen und Risse so 
rechtzeitig angezeigt werden, daß es in der 
größten Zahl der Fälle möglich gewesen ist, 
die Geräte rechtzeitig zurückzusegen. Bei Bild 1. ‚Böschungsabwurf bei einer Absetzerkippe. 
den bisherigen Kipphöhen von normaler- 
weise 30 m können außerdem etwa abge- 
rutschte Geräte mit erträglichen Kosten 
geborgen werden. 

Anders sieht die Frage in Zukunft beim 
Tieftagebau aus, wo Kipphöhen bis zu 
150 m erreicht werden sollen. Rutschungen 
werden sich hierbei weit gefährlicher aus- 
wirken. Da außerdem eine Erhöhung der 
Böschungsneigung ganz wesentliche Erspar- 
nisse in den Kosten für den Vorabraum 
bringt, ist vorgeschlagen worden, von 
den bisherigen Verfahren abzuweichen 7000m 7900m 7000m 7000m 

und den Boden beim Einbau in die Bild 2. Liegendabwurf bei einer Absetzerkippe. 

Kippe zu sortieren und zu verdichten 

{1]%). Für die Verdichtung kommen in erster Linie die Abseter in Betracht, die sowieso für den 
Einbau des Bodens benutt werden. Nur müssen ihre Ausleger in Zukunft so lang gemacht werden, 
daß der Boden nicht mehr auf die Böschung, sondern auf das waagerechte Liegende fällt (Bild 2). Bei den 
erzielbaren großen Abwurfhöhen, insbesondere für die Grundkippe, sind Verdichtungen des Bodens zu 
erwarten, durch die seine Scherfestigkeit zum mindesten bei nichtbindigen und mittelbindigen Böden 
erhöht wird (Bild 3). Bei den erheblichen Anlagekosten, die diese Technik erfordert, und den Wider- 
ständen, die gegen eine Änderung der bisherigen Betriebsform im Tagebau bestehen, ist es notwendig, 


Adserzer 


Bugeschbener Fuß lockere Masden 


*) Die Zahlen in eckigen Klammern beziehen sich auf den Nachweis des Schrifttums, 


Sud 
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die Wirkungen derartiger Maßnahmen sorgfältig zu überprüfen. Aus diesem Grunde sind bereits von 


bergbaulicher Seite aus die Raumgewichte abgeworfener Massen bestimmt worden, um den Einfluß der 


Abwurfhöhe auf die Verdichtung des Boden festzustellen (Tafel 1). Zuverlässiger als diese Beobachtungen, 
die durch den Feuchtigkeitsgrad des Bodens verfälscht sein können, ist jedoch die bodenmechanische 
Bestimmung des Wassergehaltes, Hohlraumgehaltes, Verdichtungsverhältnisses und der Konsistenzzahl. 
Erst eine planmäßige Beobachtung der mit 


Abwurfhöhe Grundkippe Abwurfhöhe für Hilfe der bisherigen Kippverfahren bei 
60." 30m Kipplage 30-101 den verschiedenen Bodenarten erzielten 
Verdichtung erlaubt eine Entscheidung 
noı darüber, wie man in Zukunft vorgehen 
get 
in en s 
yo Auun) CR ERS Entnahmestelle 7 Entnahmestelle T 
yru0d nd de non = Ter.durch / (8 Proben) (3. Proben) 
a ae > Anfeuchtung & men Lee Lntnahmesielle Wo 
art a & fol —— ee verdichtet > 1 (7Probe) 
U @,b frockene en \ 
Lagen H g a Wr 
: \ / (7Probe 
Grundkippe trocken E \ 


Verdichtung durch Abwurfhöhe 60:30 m 


Kohl 7 

oh eniage Liegendes Bild 4. Messungen der Bodenverdichtung an 

Bild 3. Kippenverdichtung durch Abwurf und Bodenanfeuchtung. einer Pflugkippe durch Probenentnahme. 
Tafel-l. 


Durch Bestimmung des Raumgewichtes gemessene Bodenverdichtung infolge Abwurfes aus verschiedenen 
Höhen (entnommen aus: Klitzing, Kippenrutschungen und Maßnahmen zu deren Verhütung, Braun- 


kohle, Wärme und Energie 3, (1951), S. 303, Tafel 3). 


Raumgewichte auf dem oberen B Raumgewichte auf dem unteren 
Planum t/m?, niedrigste Ab- Planum t/m3, höchste Abwurf- 
wurfhöhe etwa 3 bis 4 m höhe etwa 25 m 
Abraumboden 
1) Zustand nach | 2) Zustand auf- | 3) Zustand nach | 4) Zustand auf- 
Abwurf vom gelockert durch Abwurf vom gelockert durch 
Absetzer Umschaufelung Absetzer !! Umschaufelung 
a) weißer Sand 1.312 1,748 1,333 
b) Lehm 1,310 1,925 1,350 ; 
c) Kies 1,402 1,740 1,305 
Unterschied Unterschied Unterschied 
im Raumgewicht im Raumgewicht im Raumgewicht 
(Verdichtung) (Verdichtung) (Verdichtung) 
Abraumboden zwischen 1 u. 3 zwischen 1 u. 2 zwischen 3 u. 4 
3 |Verdichtungs- s |Verdichtungs- Verdichtungs- 
kgim zahl °/o kglm zahl °/o keim! zahl °/o 
a) weißer Sand aa, MH rar 143,00 9 
De ee 331500 22,3 
SERIES EEE N. tr indie 139,00 8,7 
ai. 252,00 | 188 


Tafel2. \ 
Verdichtungsverhältnisse an einer Pflugkippe (hierzu Bild 4). 
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soll. Als Beispiel für eine derartige Untersuchung seien in Tafel 2 Messungen der Verdichtungsverhält- 
nisse an einer Pflugkippe dargestellt, deren Querschnitt Bild 4 zeigt. Die Zahlen lassen deutlich erkennen, 
wie stark die Verdichtung durch die Erschütterungen der vollspurigen Züge beeinflußt wird. 


Die statische Untersuchung der Rutschsicherheit von Kippen muß anders verlaufen als bei Erddämmen, 
da bei den bisherigen Kippen die Massen durchweg locker gelagert sind und daher Fließerscheinungen 
ohne ausgeprägte Bildung von Gleitflächen an der Tagesordnung sind. Hier spielen die kritische Dichte 
und die Thixotropie des Bodens mit hinein, zwei Eigenschaften, die nur durch Untersuchungen an Boden- 
proben festgestellt werden können. Die physikalischen Vorgänge bei den Bewegungen von Braunkohlen- 
kippen, insbesondere ihre Abhängigkeit von den jahreszeitlichen Klimaschwankungen, also dem Wasser- 
gehalt, sind troß aller Beschreibungen eingetretener Rutschungen bisher noch nicht genügend geklärt, da 
kaum jemals eine bodenmechanische Untersuchung vorgenommen worden ist. 


2. Dreiachsiale Druckversuche an Gesteinen 


Das zweite Problem, das betrachtet werden soll, ist das Verhalten der festen Gesteine unter Druck und 
Scherbeanspruchung. Es ist erstaunlich, daß man der Scherfestigkeit der verschiedenen Gesteine, die das 

Gebirge bilden, und insbesondere auch der Kohle bisher so wenig 
N 


Aufmerksamkeit geschenkt hat. Dabei zeigen die neueren Unter- 
suchungen immer mehr, daß man über die mechanischen 
Eigenschaften des Gebirges eigentlich nichts Sicheres aus- 
sagen kann, solange man nicht sein Verhalten unter drei- 
achsialem Druck kennt. 

Obwohl die ersten Versuche dieser Art bereits im Jahre 1912 von 
Karmän [2] in vorbildlicher Weise durchgeführt worden sind, hat 
sein Beispiel bisher nur wenige Nachfolger gefunden. Karmän und 
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Bild 5. Dreiachsiale Druckzelle des Bureau 
of Reclamation, Denver (Colorado) USA. 
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Bild 6. Drucksetzungslinien von Sand- 
stein (ursprünglicher Querschnitt). Bild 7. Drucksetzungslinien von Marmor. 
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nach ihm Böker [3] arbeiteten mit Sandstein- und Marmorproben von 4 cm Durchmesser und 10 bis 1 em 
Höhe, die in einer Messinghülse eingebaut und unter Seitendrücken bis zu 6000 kg/cm? abgedrückt wurd. u. 
Als Druckflüssigkeit wurde Glyzerin verwendet. Diese in Göttingen ausgeführten Versuche wurden später 

von O. Müller [4] und Wöhlbier [5] mit dem gleichen Gerät in Breslau forigesegt und zum erstenmal auf 
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Bild 8. Mohrsche Kreise und Scherlinie für Sandstein 
(Elastizitätsgrenze). 
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Bild 9. Mohrscie Kreise und Scherlinie für Marmor (Bruchgrenze), 1 


|; 


Fe 


Se 


Kohle ausgedehnt. Leider enthalten die Ve 
öffentlichungen nur wenige Einzelheiten, s 
daß der ganze Umfang der Versuche un 
ihre Ergebnisse daraus nicht entnomme 
werden kann. Mit dem gleichen Gerät wu 
den 1932 von Kienow [18] aufbereitete und 
getrocknete Tonkörper abgedrückt. Das 
Gerät befindet sich heute im III. Physika- 
lischen Institut der Universität Göttingen. 
Über ein weiteres Gerät zur Erzeugung drei- 
achsialen Drucks wurde erst wieder im Jahr 
1928 von Ros und Eichinger [6] berichtet. 
Der Innendruck betrug hier nur 2200 kg/cm?. 

Die Proben erhielten Durchmesser von 2cm 
und Höhen zwischen 4 und 6 cm. Der Seiten- 
druck wird durch Rizinusöl übertragen. Die 
Proben selbst sind mit einer Gummihülle 
versehen. Die umfangreichen Versuche von 
Ros und Eichinger befaßten sich mit Mar- 
mor, Zement, Zementmörtel, Kunstharz und 
Metallen. Über die überaus sorgfältigen 
Untersuchungen erschien 1949 ein umfassen- 

der Abschlußbericht. 


In den Vereinigten Staaten untersuchten 
etwa zur gleichen Zeit Richart, Brandzaeg 
und Brown [8] Betonproben von 10 cm 
Durchmesser und 20 cm Höhe. Der höchste 
Seitendruck lag hier allerdings nur bei 
300 kg/cm?, Ein größeres Gerät wurde vor 
wenigen Jahren vom Bureau of Reclamation 
in Denver (Colorado) gebaut (Bild 5). Es ist 
für Seitendrücke bis zu 9000 kg/cm? be- 
messen. Die zylindrischen Proben haben 
einen Durchmesser von 15 cm und eine Höhe 
von 30 cm. Sie befinden sich ebenfalls in 
Gummihüllen, damit die Druckflüssigkeit, 
hier Petroleum, nicht eindringen kann. Bisher 
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"wurden lediglich Versuche mit Beton durchgeführt [9]. Man beschränkte sich hierbei auf Seitendrücke bis 
‚zu 1750 kg/cm?. Zur Zeit läuft ein Programm, das Versuche mit 50 verschiedenen Gesteinen vorsieht. 


Die Ergebnisse dieser Versuche sind einander in ihrem eigentümlichen Verlauf ähnlich. Die Druck- 
segungslinien (Bild 6) zeigen bei niedrigen Seitendrücken einen ausgeprägten Größtwert des Druckes, 
ähnlich wie man es bei Lockergesteinen kennt. Mit zunehmenden Seitendrücken verschwindet er, bis 
schließlich eine Bruchgrenze überhaupt nicht mehr festgestellt werden kann. Diesen bereits von Karmän 
gefundenen Sachverhalt bestätigten, wenn auch nicht ganz so ausgeprägt, die Versuche von Ro$ und 
Eichinger (Bild 7). Bewiesen wird dadurch die im Bergbau bekannte Tatsache, daß Gesteine bei hohen 
‚allseitigen Drücken ins Fließen geraten und sich bruchlos ‚erheblich verformen können. 

Die Auftragung der aus den vorstehenden Linien abgeleiteten Elastizitäts-. oder Bruchgrenzen liefert 
‚in der Darstellung der Mohrschen Kreise die Scherlinie des betreffenden Gesteins, z.B. Sandstein (Bild 8), 
Marmor (Bild 9) oder Kohle und Schiefer (Bild 10). 
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=. Gebirgsdruck im unverritzten Gebirge 


Die Bedeutung; die der Gebirgsdruck auf Hohlräume für die Praxis des Tunnelbaus und des Bergbaus 
hat, geht vielleicht am deutlichsten daraus hervor, daß nach dem Kriege bereits drei Internationale Kon- 
gresse und zwar: 1947 in Heerlen [11], 1950 in Leoben [12] und 1951 in Lüttich [13] sich ausdrücklich 
“und fast ausschließlich mit dieser Frage beschäftigt haben. Wenn auch diese Untersuchungen eine Fülle 
von Tatsachen zu Tage gefördert haben, so ist man doch von einer einheitlichen Deutung der Vorgänge 
noch weit entfernt, weil die Grundlagenforschung mit der Fülle der beigebrachten Tatsachen nicht Schritt 
gehalten hat. Man muß hier eigenlich immer noch mit dem ABC anfangen. 


Das geht schon daraus hervor, daß noch nicht einmal Übereinstimmung über das Verhalten des Gesteins 
im unverriten und homogenen Gebirge herrscht, obwohl es sich um einen sehr einfachen Spannungs- 
zustand handelt. Im schweren elastisch-isotropen Halbraum hängt der Seitendruck (Ruhedruck) von der 
Querdehnungszahl des Gesteins ab. Ist diese, wie bei Fels durch Zylinderdruckversuche festgestellt worden 
ist, verhältnismäßig hoch (m = 4A bis 7), so entstehen bei der völlig behinderten Seitendehnung, 
die im Halbraum mit ausschließlicher Belastung durch das Eigengewicht vorhanden ist, die in Bild 8a 
durch gerade „Scher“linien gekennzeichneten Spannungszustände. 

Andererseits erhält man für unbehinderte Seitendehnung aus dem dreiachsialen Druckversuch für 
den Bruchzustand die gekrümmte Scherlinie des Bildes 8. Greift man einen der Mohrschen Kreise heraus, 
deren Umhüllende diese Grenzkurve ist (Bild 8b), so läßt sich an ihn vom Koordinatenursprung aus eine 
Tangente legen, deren Neigung durch eine Querdehnungszahl m; ausgedrückt werden kann. Für ein und 
dieselben Hauptspannungen (Mohrscher Kreis) erhält man also bei unbehindeter Seitendehnung den 
Bruch des Gesteins, bei behinderter Seitendehnung eine bestimmte Querdehnungszahl m. 
Nun ist bei einem gegebenen Spannungszustand auch die Seitendehnung bekannt und zwar gilt im vor- 
liegenden Fall der im Versuch beobachtete Bruchzustand. Also muß das Gestein bei diesem Spannungs- 
zustand eine Querdehnungszahl m < m; haben. Mit zunehmendem Druck wird m; und damit auch m 
immer kleiner. Dieser zunächst theoretische Schluß wird durch Versuche bestätigt, 


Hohe Querdehnungszahlen können hiernach nur bei verhältnismäßig kleinen senkrechten Druckspannun- 
gen yh (i.M. 2,5 h in t/m?), also in entsprechend geringer Tiefe, vorkommen. Mit zunehmendem Druck 
müssen sie geringer werden. Das bedeutet aber auch, daß die Ruhedruckziffer des Gebirges mit zu- 
nehmender Teufe wächst. Die Spannungszustände im schweren Halbraum folgen daher etwa der hypo- 
thetisch eingetragenen Kurve für behinderte Seitendehnung, deren genaue Gestalt bisher noch nicht näher 
untersucht wurde. 

Dasselbe gilt selbstverständlich auch für Lockergesteine. Auch hier können Ruhedruckziffern von etwa 
0,5 nur solange auftreten, als etwa nichtbindiger Boden mit einem Reibungswinkel von mindestens 20° 
vorhanden ist, was für den langsamen Scherversuch wohl bei allen Böden oberhalb der Fließgrenze zu- 
trifft. Andernfalls wäre nämlich die Ziffer des angreifenden Erddruckes größer als die Ruhedruckziffer, 
was natürlich unmöglich ist. Im Grenzfall bei einer Seitendruckziffer von 1.0 werden die Scher- 
beanspruchungen zu Null. Dieser Zustand hydrostatischen Druckes wird von Flüssigkeiten und volumen- 
beständigen Stoffen erreicht. 
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Das unverritte Gebirge steht aber nicht nur unter dem Druck seines Eigengewichts, sondern ‚auch unter 
tektonischen Spannungen. Ihre Größe hat kürzlich Torre [13] ermittelt, soweit sie zu Rissen geführt haben. 
Aus der Statistik der auftretenden Klüfte und Spalten lassen sich nämlich bevorzugte Richtungen fest. 
stellen, die einander paarweise zugeordnet sind und dann nach den Grundgedanken des dreiachsialen 
Druckversuchs gedeutet werden können. So weiß man heute wenigstens annähernd darüber Bescheid, 
wie groß die tektonischen Spannungen gewesen sind, die zu den Rissen und Klüften geführt haben. _ 


4. Gebirgsdruck in der Umgebung von Hohlräumen 
Bei den lettten Tagungen für Gebirgsdruck herrschte die Ansicht vor, daß es unbedingt notwendig ist, 
Grundlagen für die Gebirgsdruckforschung dadurch zu schaffen, daß man die Spannungsverhältnisse in 
der Umgebung von Hohlräumen zunächst einmal für den vereinfachten Fall eines homogenen schweren _ 
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Bild13. Berechnete Verteilung der Spannungen im elastischen Bereich und Markierung der „plastischen Bereiche“ 
bei verschiedenen Ruhedruckziffern für eine gegebene Gebirgsfestigkeit. 


(Begrenzung der plastischen Bereiche in der Umgebung eines kreisrunden Tunnelausbruches unter der Annahme 
vollkommener Plastizität des Gesteins.) 
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- Wenn die Belastungen richtig gewählt werden, was leider nicht immer geschehen ist, liefert die Spannungs- 


optik [14], [15] auch unter verwickelten Randbedingungen die Spannungsverteilung in der Umgebung 
des Hohlraums, solange die Festigkeit des Gesteins nicht überschritten wird, also keine plastischen 
Bereiche auftreten (Bild 11). Ein Nachteil der Spannungsoptik ist, daß die Drücke aus dem Eigengewicht 
des Gesteins keine Schattenbilder hervorrufen, so daß man zur Darstellung dieser für den Gebirgsdruck 
maßgebenden Belastung einen Umweg gehen muß. 


Nicht jedes Gebirge ist so standfest, daß sich ein unverkleideter Hohlraum in ihm anlegen läßt. In solchen 
Fällen geht das Gebirge in der Umgebung des Hohlraums zu Bruch, wenn es nicht durch einen Ausbau 
gestügt wird. In der unmittelbaren Umgebung des Hohlraums stellt sich dann ein plastischer Bereich 
ein, der schließlich in größerer Entfernung von der Öffnung in den elastischen Zustand übergeht (Bild 12). 
Die Untersuchung derartiger zusammengeseßter Spannungszustände ist außerordentlich schwierig. Eine 
‚genaue Berechnung der Ausdehnung des plastischen Bereichs ist kürzlich von Kastner [16] für den Fall, 
daß die Ruhedruckziffer 1 beträgt, angegeben worden. Sie hat 
nn zu interessanten Ergebnissen geführt, wie sie ähnlich auch von 
nn Seldenrath [11] und Labasse [12] gefunden worden sind. 
2 Liegt, wie gewöhnlich, die Ruhedruckziffer unter 1, so versagt 
% die Rechnung. Man kann aber näherungsweise so vorgehen, daß 
man nur die rein elastische Spannungsverteilung beibehält und 
in ihr diejenigen Bereiche kenntlich macht, bei denen die Festig- 
en nn keit des Gesteins überschritten wird (Bild 13). Man erhält auf 
{ diese Weise wenigstens eine Andeutung darüber, an welchen 
{ Stellen das Gebirge zuerst zertrümmert wird. Es zeigt sich, daß 
\ diese Vorgänge weitgehend von der Größe der Ruhedruckziffer 
er abhängen. Damit wird auch auf die alte Frage ein neues Licht 
geworfen, ob sich um einen Hohlraum in allen Fällen eine 
geschlossene plastische Zone bildet, hinter der der Druck des 
überlagerten Gebirges gewölbeartig abgefangen wird [17]. Offen- 
bar ist die Bildung derartiger Zonen bei niedrigen Ruhedruck- 
ziffern, wo die Risse zungenartig von den Ecken des Hohlraums 
ins Innere ausstrahlen, sehr erschwert. 
Noch schwieriger liegt die Deutung der Druckverhältnisse in der 
Bild14. Spannungsoptische Untersuchung eines Umgebung eines waagerechten Schlites, so wie er z.B. beim Ab- 


„waagerechten Schlitzes unter Geländeauflast pa, eines Kohlenflözes entsteht. Auch hier kann die Spannungs- 


ohne 'Berücksichtigung des Eigengewichts. 


Be Foobelsichen = Linien: gleidt großer optik für das unzerstörte Gebirge die Beanspruchung angeben 


max. Schubspannungen. (Bild 14). Sind die Isochromaten (Linien gleicher Größtwerte der 
Unten: Isoklinen = Hauptspannungstrajek-: Schubspannungen) und die Isoklinen (Hauptspannungstrajek- 
torien. torien) erst einmal bekannt, so lassen sich aus ihnen die übrigen 


Spannungen leicht ableiten, z.B. die Linien gleicher Scherspan- 
nungen und die Richtungen der größten Scherspannungen und 
mit den rechnerisch ermittelten Figuren (Bild 15) vergleichen. 
Man kann auch hier wieder den Umfang der plastischen Bereiche 
in statu nascendi eintragen und dadurch einen Anhalt für das 
wahrscheinliche Fortschreiten der Bruchfugen erhalten, deren 
Richtung z.B. bei rein bindigem Material den größten Scher- 
spannungen folgen wird. Die theoretische Darstellung wird durch 
Beobachtungen im Gebirge bestätigt, wo sich über abgebauten 
Flözen ein allerdings zunächst etwas anders aussehender Absen- 
kungskörper bildet, der jedoch bei einem Stillstand des Abbaues 
in Gestalt eines fortschreitenden Bruches die keilförmige Gestalt 
annimmt, wie sie aus den Spannungsuntersuchungen vorausgesagt 


werden kann (Bild 16). 


Wenn auch die verschiedenen Verfahren noch nicht völlig ausgebaut worden sind und in allen Einzel- 


heiten schlüssig ineinander übergehen, so ist man offenbar bei der Anwendung des Verfahrens der 


- De _ elastischen und plastischen Bereiche, die aus der 
Sr ee Ba Na ir 7X” Bodenmechanik stammt, auch bei Gebirgsdruck- 
frägen auf dem richtigen Wege. 


Bild 15. Berechnete Linien gleicher Scherspannungen Bild 16. Progressiver Bruch beim 
Tınax (links) und Richtungen der größten Scherspannungen Stillstand des Kohlenflözabbaus. 
über einem waagerechten Schlitz (rechts). 


Schlußbemerkung er 2 Br 


Der vorstehende kurze Überlick über einige im Vordergrund des Interesses stehende Probleme Tee 
baus zeigt, daß die Bodenmechanik sowohl bei der Lösung praktischer Fragen als auch in der Grun nd 
lagenforschung neue Ergebnisse erhoffen läßt, die die Beherrschung der heim Abbau auftretenden a ri 


\ keiten in Zukunft einmal etwas erleichtern werden. 
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Quellennachweis der Abbildungen 


Die Zahlen in eckigen Klammern sind die Nummern im Nachweis des Schrifttums. 


Bild 1bis3 aus [1] Abb. 7, 5, 17 


Bild 5 aus [19] Abb. 1 
Bild 6 aus [2] Abb. 8 
Bild 7 aus [6] Abb. 33 
Bild 9 aus [6] Abb. 37 
Bild 11 aus [14] Abb. 19 


Bild 12 und 13 aus [16] Abb. 4 und 5 
Bild 14 aus [15], A 8, Abb. 19 
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Zur Tragfähigkeit starrer Spundwände und Mastgründungen 
= Von Professor Dr.-Ing. Lorenz, Technische Universität Berlin 


Über die Tragfähigkeit starrer Spundwände, d.h. solcher, deren Verbiegung infolge der äußeren Lasten 
und Bodenreaktionen als vernachlässigbar klein angesehen werden können, findet man im Schrifttum 
nur Berechnungsansäge, die auf das zuerst von Blum und Lohmeyer!) vorgeschlagene Verfahren 
mit einer Ersatkraft zurückgehen. Hiergegen ist einzuwenden, daß unabhängig von den wirklichen Ver- 
' schiebungen der Wand die Wirksamkeit des vollen Coulombschen Erdwiderstandes vorausgesetzt wird 
und daß weiter das Einführen einer Ersagkraft an Stelle einer Erdwiderstandsfläche eine Ungenauigkeit 
in die Rechnung bringt. Hinzu kommt, daß die Ersagkraft im Drehpunkt ansett, wodurch nicht die wirk- 
liche Rammtiefe, sondern nur eine theoretische Tiefe ermittelt wird, die erst mittels einer aus der Erfah- 
rung gewonnenen Formel die praktisch wichtige Rammtiefe liefert. Aufgabe des vorliegenden Aufsates 
soll es sein, das Problem der starren Wand inathematisch genau zu lösen, wobei sich zeigen wird, daß diese 
Lösung für die Praxis rechnerisch einfachere Beziehungen liefert. 


Zunächst wird von der Voraussegung ausgegangen, daß der Erdwiderstand un- 
abhängig von der Verschiebungsgröße in jeder Tiefe den Coulombschen Größt- 
wert hat, so daß sich die in Bild 1 dargestellte Spannungsverteilung des Erd- 
widerstandes einstellt. Die Gleichung 2 H = 0 führt auf den Ausdruck 
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Gleichungen (1) u. (2). Dividiert man Gleichung (2) durch Gl. (1), so ergibt sich 
Pa 2 — 4m (3) 
N WE NT Be OR ER 5: 


5 : ED, : ; 
Bild 2 zeigt die Funktion z (»), woraus zu ersehen ist, daß sich der Wert » mit , Aaur in geringen 
Grenzen ändert. Da in der Praxis nicht wesentlich von 1 abweicht, wird man in erster Näherung » aus 


2 lzu = 0,75 ermitteln und der weiteren Berechnung zugrunde legen dürfen. Eine genaue Ermitt- 


lung des Bruches p/t und damit der Rammtiefe t ist durch schrittweise Annäherung möglich, indem man 
mit dem zunächst angenommenen Wert » = 0,75 aus Gl. (la) die Rainmtiefe 
SPAR 

DE | re ae 

Van a) 

und mit der so gefundenen Rammtiefe und mit p/t erneut aus Bild 2 den Wert v und 
aus Gl. (1b) t bestimmt. Mit dem Beispiel aus Lohmeyer, Der Grundbau, Band II, 
Seite 72, nämlich P = 7,85 t, y} =6,64 t/m? und p = 5 m ergibt sich hiernach in erster 
Näherung t = 4,54 m, während durch Iteration der Wert t = 4,65 m gefunden wird. 
75 Demgegenüber findet Lohmeyer aus einer kubischen Gleichung t, = 4,00 m und 
ı=12- 1251, = 4,8 bis 5,0m. 


Sb Die vorstehende Ableitung wird nur zur Einleitung gebracht und soll nebenbei zeigen, 

7 daß die Einführung einer Ersatkraft nicht notwendig erscheint, weil Drehpunktabstand 

und Rammtiefe unter den genannten Voraussegungen auch streng ermittelt werden 

0,5 können und man statt der von Lohmeyer gefundenen kubischen Gleichung auf die 
V Jineare Beziehung (1b) für t kommt. 

Ga Ein ähnlicher Rechengang kann aber nun benußt werden, um die Tatsache zu erfassen, 

d daß der Erdwiderstand von der Verschiebungsgröße abhängt. Über die Frage des Zu- 

BE sammenhanges zwischen Erdwiderstand und Verschiebungsgröße sind verschiedene 

Bild 2. . Untersuchungen bekannt, von denen hier nur die Arbeiten von Franzius?) benußt 

ee der Glei werden sollen. Das hieraus bekannt gewordene Ergebnis besteht darin, daß der Erd- 

a 2 widerstand mit dem Wandweg anwächst, um oberhalb einer bestimmten Verschiebungs- 

NE größe einen festen Größtwert, nämlich den Coulombschen Erdwiderstand, zu liefern. 


1) Brennecke-Lohmeyer, Der Grundbau, Band II, S. 69 ff. Berlin 1930, Wilhelm Ernst & Sohn. 
2) Franzius, Erddruckversuche in natürlichem Maßstabe. Bauing. 9 (1928), $. 787—792 und 813—815. 
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a Z 

U a N 
we 
Sg 

Bild 3. Bild 4. ; \ Bild 5. z 2 
Abhängigkeit des Erdwider- Einfluß des Verdrehungswinkels «a Verteilung des ade längs einer 
standes ep vom Wandweg s auf den Wandweg s. SOSE 
nach ‚Gleichung (4). Annahme: Erdwiderstand abhängig von der 


Verschiebungsgröße. 
Gleichungen (6) bis (9). 


Bild 3 zeigt diesen Verlauf etwas idealisiert, er wird durch die Beziehung 
(4) 


ausreichend genau wiedergegeben. Der Wandweg ergibt sich für die starre Spundwand gemäß Bild 4 nach 
der einfachen Beziehung s = (d — z) tg a. Führt man diese Beziehung des Wandweges in die Gleichung (4) 
ein, so ergibt sich die Funktion der Erdwiderstandsordinaten e, infolge Drehung der Wand um den 


Punkt D zu 


Et in en 


p—yAz(l —erald- tee), N ee 


Diese Funktion der Erdwiderstandsordinaten ist praktisch eine Parabel mit dem Scheitel in der Tiefe. 


2 = 7, wovon man sich leicht überzeugen kann, wenn man die Gleichung in eine Reihe zerlegt und unter 


Voraussegung kleiner Drehwinkel & die Werte tg?a als vernachlässigbar kleine Größen behandelt. Dann 


% x 
ergibt sich nach der Reihenformel ee =1+ 11 Se 31 SER OD 
1— e-adtiga.eazge = al — d)tg« 
und puyilzaknd)iga=A'z(z2- d), 
also die Gleichung einer Parabel. Im vorliegenden Fall wird die Parabelgleichung zweckmäßig in der Form 
09-4451) en 
angeseßt, wodurch gemäß Bild 5 die Voraussegung erfüllt ist, daß der Erdwiderstand an der Rammebene 


d 


(z = 0) Null ist, in z Ro einen negativen Größtwert / erreicht, in der Tiefe z= d wieder Null wird, 


‚ weil dort die Verschiebung Null ist, und schließlich unterhalb des Drehpunktes zu größeren positiven 


Erdwiderstandsordinaten führt. Es ist noch hinzuzufügen, daß der Wert a die Bodeneigenschaften, ins- 
besondere die Lagerungsdichte, erfassen soll, denn bekanntlich ist für locker gelagerte Böden der Ver- 


schiebungsweg zum Wecken des vollen Erdwiderstandes erheblich größer als bei fest gelagerten Böden. 


Über die Zusammenhänge zwischen Bodenart, Lagerungsdichte, notwendigem Wandweg und Erdwider- 
stand sind Versuche im Gange, über deren Ergebnis zu gegebener Zeit gesondert berichtet werden wird. 


Auf Grund der geschilderten Voraussegungen können nun wieder die beiden statischen Grundgleichungen 
2H=0 und 2M=0 angesegt werden, wobei der Inhalt der Erdwiderstandsfläche durch das Integral 


[y:dx, die Momente dieser Flächen um den Nullpunkt des Koordinatensystems durch das Integral 


/y'x'dx gefunden werden und beide Integrale in den Grenzen von Obis t laufen. So findet man für 
die Summe der waagerechten Kräfte 


1? 1 x 
P arg ee 
und für die Summe der Momente 
pP 1# t? 
p (4-37) ee Fe ee Reale 
Wird hier wieder für d/t der Hilfswert » verwendet, so ergibt sich 2 
1 1 
Pal 


1 1 . ; 
und Pe. ı 


en wann, 
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ge Die. ar: der Gleichungen (8) durch (7) liefert den Ausdruck 


= Be Aw 3 
ee a a 20) 


der sich gegenüber dar Boachune (3) durch Linearität in » auszeichnet, somit den Wert v aus p/t = ß 
zu ermitteln gestattet: 


SEE Ge an et? 
Segt man f =], so ergibt sich % = 0,7 (gegenüber v = h: 75 nach Gl.(3)). Mit v = 0,7 findet man aus (7a) 
ı a (1-02 %.) 

4 f- 0,034 : 
erreicht für große Verdrehungswinkel & den Grenzwert 2a, dann wird ?? = re für das Zahlen- 


beispiel P = 7,85t und yA = 6,64 t/m? wird t = 4,86 m. 


Die notwendige Rammtiefe ist aber von der Erdwiderstandsordinate f in der Tiefe d/2 und damit von 
dem Drehwinkel « abhängig. Ist für einen mitteldicht gelagerten Boden a=100 m, so wird für 
18a = 0,01 undd = 3,5 m 


ad 4 
e 3 8“=015; {=2yAd-0,85 und t=5,4m. 


Die Begrenzung des zulässigen Verdrehungswinkels vergrößert also die erforderliche Rammtiefe erheblich. 


Die bisherigen Ergebnisse zusammenfassend, ist festzustellen, daß die Näherungsformel von Blum-Loh- 
meyer solange durchaus brauchbare Ergebnisse liefert, als der Drehwinkel der starren Wand nicht 
beschränkt ist, mit anderen Worten, als sich eine nach dieser Formel bemessene Wand unter der äußeren 
Last so stark drehen kann, bis 
der volle Erdwiderstand wirksam 
wird. Diese Voraussetzung mag 
für Spundwände in der Praxis 
hinreichend genau erfüllt sein, 
sie trifft aber nicht mehr zu für 
Fundamente von Leitungsmasten, 
bei denen der Drehwinkel nur 
sehr kleine Werte annehmen darf. 


Zur Überprüfung der vorstehen- 
den Ableitungen sind im Grund- 
bau-Institut der Technischen Uni- 
versität Berlin Großversuche mit 
einer starren Wand durchgeführt 
worden. Um die Versuchsbedin- 
gungen den Voraussegungen der 
Rechnung (ebenes Problem) 
besser anzupassen, wurden ge- 
mäß Bild 6 in Verlängerung der 
Wandaußenkanten im Sand 
dünne Schichten thixotroper 
Flüssigkeit eingebracht, in diesen 
Ebenen also die Reibung aus- 
geschaltet?). An dieser Stelle sei 
erwähnt, daß solche Flüssigkeiten 
im erdstatischen Versuchswesen 
zur Ausschaltung unerwünschter 
Reibung u. dgl. oft gute Dienste 
leisten. Die Meßanordnung zeigt 
Bild 7, woraus auch hervorgeht, 
daß der Angriffspunkt der äuße- 
: ren Kraft hier bei einer Wand- 

: un i höhe von t = 1m in einer Höhe 
Ansicht (oben) und Querschnitt ] 

(unten) der Versuchswand. vonp=3müber Wandoberkante 

liegt. Das Ergebnis der Ver- 
suche, bei denen sowohl die Verschiebungen der Wand als auch die an den Wandflächen wirkenden Erd- 
widerstandsspannungen durch Meßsaiten der Bauart Maihak gemessen wurden, ist in Bild 8 dargestellt 
und zeigt, daß der Drehpunkt im Abstand 0,33 t von der Wandunterkante und d = 0,67t von der Wand- 


‚oberkante liegt. Geht man mit $ = = =3 in Gleichung (9a) ein, so findet man v» = d/t = 0,68. Die 


Bild 7. 
Versuchswand. 


Messung bestätigt also befriedigend genau das Ergebnis der Rechnung. 
3) Lorenz, Verwendung thixotroper Flüssigkeiten im Grundbau. Bautechn. 27 (1950), Heft 10, $. 313—317. 
Bautechn.-Archiv H. 8 6 
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a 


i | = | ö = 0,68, ı= 1m, b= lm, 
Mit dei V h gefundenen Grenzlast max P = 380 kg und den Größen v ),68, N, 
Heft die eleieung Ta unter der Annahme, daß vor dem Bruch der volle Erdwiderstand wirksam wa 


ET 
Rarı yA = 17,2 t/m2. Das Raumgewicht des verdich 


die Spannung f also aus - 5 - bestimmt werden kann, 


teten Sandes betrug y = 2t/m?, somit ist A = kp An 8,0 und Ap 29. Danach trifft die häufig 
gehörte Behauptung zu, daß die Erfassung des Wandreibungswinkels für nn Öp durch Ver- 
doppeln®) des Tafelwertes }, für öp = 0 zu geringe Werte bringt. Mit oe = 32,5 findet man aus den 3; 
Kreyschen Tafeln mit a=0, $=0, 6&,=0, Ap»= 3,3 durch Verdoppeln A) = 6,6 gegenüber dem $ 
tatsächlich wirksamen Wert von 9, was einem Wandreibungswinkel dp = 25°, also 3/4 0, entspricht. 


00 max P=380%g ] 
Dr 3: & & ES kg 
SO Q SQ [3 
ASS 8 
0 40 60 mm 8 - 
9 a 7 ) “\ berechnete - 
I 300 Kurvenschar 
v2 -0,68 # 
P S a 
= S 0% 
S 306 S \ >; 
Do SI Bi 
> S 200 $ 
> | iR 
8 ® 
8 je 
S : 
S 
\ 700 
t /ündament= 
Unterkante 
Bild 8. 0 008 ua® 97 
Verdrehung der Versuchswand in der Mittellinie unter Verdrehungswinkel \g & 
verschiedenen waagerechten Kräften bei Ausschaltung ! 
der Sohl- und Seitenreibung. Bild 9. 


Eintragung der Meßpunkte —0o— in die Kurvenschar 
mit dem Parameter a. 


Trägt man die Laststufen des Versuches in Abhängigkeit von den jeweiligen Drehwinkeln a auf (Bild 9) 
und zeichnet die Kurvenschar 2 Se a — e  %34atg«) mit dem Parameter a ein, wobei A die Größtlast 

v 

£ sn v (>- | gefunden wird und mit v = 0,68, = 1m, b = 1m 
und 74 = 17,2 t/m? den Wert max P = 380 kg liefert, so erkennt man, daß bei kleinen Verdrehungen 
die Meßpunkte auf der Kurve a = 200m, für größere Verdrehungen auf der Kurve a = 100m liegen. 
Das heißt aber, daß mit fortschreitender Belastung eine Auflockerung des Sandgefüges eingetreten sein 
muß, was zunächst verwundert, da man eher einen Verdichtungsvorgang anzunehmen geneigt wäre. Nun 
ist aber darauf hinzuweisen, daß der Sand im Versuchskasten in Lagen von 30 cm eingebracht und jeweils 
mit einem Schwinger von 3t Gewicht dynamisch verdichtet wurde. Es darf also angenommen werden, daß 
der Sand vor Versuchsbeginnn seine dichteste Lagerung besaß. Bei größeren Lasten und Verdrehungs- 
winkeln traten meßbare Aufwölbungen der Sandoberfläche auf. Solche Aufwölbungen (Grundbrucherschei- 
nungen) gehen aber mit einer Verringerung der Lagerungsdichte Hand in Hand, so daß das Versuchs- 
ergebnis verständlich wird. Ähnliche Versuche können für verschiedene Bodenarten und Anfangslagerungs- 
dichten die Werte für den Festwert a ergeben und der Praxis dann Anhaltspunkte zur Bestimmung von 
P als Funktion des Verdrehungswinkels «a liefern. 


Nach Fertigstellung der Abhandlung fand ich den Aufsag von P. W. Rowe, „Cantilever sheet piling in 
cohesionless soil“”), worin auch das Problem der starren Spundwand theoretisch und versuchsmäßig 
behandelt wird, jedoch nicht der Einfluß einer Einzellast, sondern die Wirkung des Erddruckes untersucht 

ist. Zum Unterschied von meinen Ergebnissen stüßt sich Rowe nur auf Spannungsmessungen an beiden 

Seiten der Wand, war aber wegen der Anordnung der Versuche nicht in der Lage, den Verdrehungs- 

winkel zu verändern und zu messen. Die Ergebnisse sind aus diesem Grunde nicht ohne weiteres ver- 
gleichbar. Übereinstimmend ist die Erkenntnis, daß der Drehpunkt mit wachsendem Verhältnis £ nach 
unten wandert. Rowe kommt schließlich zu dem Ergebnis, daß freistehende, starre Spundwände mit 
einem Ansat berechnet werden können, der ähnlich dem klassischen Ansa der Erdwiderstandsfigur ist, 
jedoch demgegenüber eine Ersparnis von etwa 20°%0 bringt. Der Vorschlag von Rowe ermöglicht aber 
nicht, Erdwiderstand, Standsicherheit oder Rammtiefe der Wand in Abhängigkeit von einem gegebenen 

Verdrehungswinkel zu bestimmen. ’ 


bedeutet, allgemein aus A 


%) Brennecke-Lohmeyer, Der Grundbau, Bd.II, S. 64 u. 65. 
°) Engineering, Bd. 172, Nr. 4467,.September 1951, $. 316. = 
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Anheben des Krattwerkes Hessigheim am Neckar 
mit Hilfe von Zementunterpressungen 
Von Professor Dr. techn. Walter Bernatzik, Benediktbeuern (Oberbayern) 


Einleitung 


Im Zuge der Schiffbarmachung des Neckars durch die Neckar-Bauverwaltung wurde nach dem zweiten 


Weltkriege der Bau einer Staustufe bei Hessigheim begonnen. Das Bauwerk, der erste bedeutende Wasser- 
bau nach dem Kriege, staut den Neckar um 6m auf. Das Gefälle wird in einem auf der linken Stromseite 
gelegenen Kraftwerk mit 2 Turbinen abgearbeitet, während der Fluß durch ein dreifeldriges Schüßen- 


 wehr gestaut wird. Auf der rechten Stromseite liegt die Schiffahrtsschleuse (Bild 1 u. 2). 


tungen zeigten, daß das Kraftwerk 
sich nicht nur geseßt hatte und in 


‚hätte sich beim Einbau der Tur- 


BA, ® E 
ein genaues Studium der Erschei- 


“ genommen hätte. Man suchte daher 


‚arbeiten begannen sich am Kraft- 


‚hatten, der zudem nur mit 2 kg/cm? 


‚zog. So zeigten Festpunkte in der 


"Die Untersuchung der Verhältnisse 


In der zweiten Hälfte der Bau- 


werk Setungserscheinungen zu zei- 
gen, obwohl die zu Beginn durch- 
geführten Bohrungen und Boden- 
untersuchungen einen guten und 
tragfähigen Baugrund aufgewiesen 


belastet worden war. Die Beobach- 


weiterer Setzung begriffen war, son- 
dern daß es sich darüber hinaus 
merklich schräg gestellt hatte. Dies 


binen derart störend bemerkbar | 
gemacht, daß er zurückgestellt wer- 

Men mußte Die Setungsgeschwin- Bild 1. Lageplan der Staustufe. A 
digkeit betrug damals bis zu l cm 
in 40 Tagen. Dabei war auffallend, 
daß sich die Segung anscheinend 
unabhängig von der Belastung voll- 


Nähe des Kraftwerkes, die praktisch 
keinerlei Belastung hatten, weit 
größere Seßungen als die unter 
starker Auflast stehenden Teile des 
Kraftwerkes, 


ergab nicht ohne weiteres die Ur- 
sache der Bewegungen, auch war die 
Mechanik der Vorgänge nicht klar 


erkenntlich. Es war abzusehen, daß 
nungen geraume Zeit in Anspruch 


nach einer Lösung, das Kraftwerk- 
möglichst rasch fertigzustellen. Die 
verschiedenartigsten Möglichkeiten 
einer Unterfangung wurden erwo- ; Bild 2. Gesamtübersicht von der Unterwasserseite. 

gen, ohne daß sich eine technisch 

wirksame und. wirtschaftlich auch nur angenähert vertretbare Lösung hätte finden lassen. Bei dieser 
Lage übernahm es der Verfasser, das Kraftwerk mit Hilfe von Zementeinpressungen in die Auflagerfuge 
zu heben und geradezurichten sowie die nötigen Maßnahmen zu treffen, um auch bei später auftreten- 
den Seßungen jeweils weitere Hebungen mit verhältnismäßig geringen Mitteln zu ermöglichen. 


Ausganspunkt für die Arbeit waren die Erfahrungen, die im Kohlenbergbau bei der Hebung einer abgesun- 
kenen Kokerei-Batterie gemacht worden waren (Grube „Emil“ — Hoesch-A.G. —, Essen-Altenessen). 
Über diese Arbeit ist an anderer Stelle!) ausführlich berichtet. Während aber bei der Hebung der Kokerei- 
Batterie das Bauwerk von vornherein zum Heben nach dem Luetkensschen Verfahren eingerichtet war, 
lagen beim Kraftwerk Hessigheim insofern erschwerende Umstände vor, als hier erst die Vorausseßungen 
für die Hebung geschaffen werden mußten. Außerdem war bei der Kokerei unter den Fundamenten eine 
Sändbettung angeordnet, deren Eigenschaften bekannt waren, während beim Kraftwerk Hessigheim nicht 
vorausgesagt werden konnte, wie sich der Untergrund bei den Verpressungsarbeiten verhalten würde, 


!) Bernpatzik, Hebuugsverfahren mit Zementeinpressungen. Bauing. 26 (1951), Heft 4, 5. 107-112. 


 Kraftwerkes nahezu beendet war, sind die vom Baubeginn bis zu diesem Zeitpunkt eingetretenen Segunge 


’ Kenntnisse nichts gegen die Gründung des Kraftwerkes einzuwenden gewesen ist. Nachträglich wurde eine 
‚ zweite Spundwand dicht oberhalb der alten quer durch den Neckar bis auf den Gips niedergerammt. 
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weil der Boden durch den Setungsvorgang eine derartige Änderung erfahren hatte, daß die ursprü; 
lichen Bohrergebnisse kaum mehr gültig waren. - 


1. Örtliche Verhältnisse 


Zu Beginn der Arbeiten war von der Bauleitung der Wasser- und Schiffahrtsdirektion Stuttgart, die 
technische Oberleitung der Arbeiten hatte, eine entsprechende Anzahl Bohrungen niedergebracht word 
die durchweg guten und tragfähigen Untergrund antrafen. Danach besteht der Untergrund bis in eine Tiefe 
von mehreren Metern aus Neckarschotter. Darunter befinden sich steife Tone und Mergel, in die ab etw 
15 m Tiefe Gipsbänder verschiedener Mächtigkeit eingelagert sind. In größerer Tiefe gehen diese Gip: 
bänke in festen und geschlossenen Gipsfelsen über, der wahrscheinlich seinerseits als ehemaliger Meeres- 
boden bis in große Tiefe von Steinsalz abgelöst wird. Are 


Bild 3 zeigt den Grundriß des Kraftwerkes und den Setungsverlauf der Festpunkte an den Ecken des 
Bauwerks. Da die Segungsbeobachtungen erst im September 1950 begonnen wurden, als der Bau des 


nicht durch die Messungen erfaßt worden. Man konnt 
lediglich aus der planmäßigen Höhenlage des Bauwerkes 
auf die vorhergegangenen Seßungen schließen. ee 


a 


1951 


7 


u>! 
KR 


Bild 3a. Setzungslinien der Eckpunkte. 


/ 


zur Wehrsohle führt und dieser bis zur rechten Stromseite folgt. Die Spundwand reicht durch den Necka 
schotter bis in den wasserdichten Mergel, so daß vom fachlichen Standpunkt aus auf Grund der damali 


2. Grundlagen der Verpressung eE 


Der Gedanke, ein Bauwerk durch Zementunterpressungen zu heben, entstand durch Beobachtungen, d 
in der Praxis bei Zementeinpressungen gemacht worden sind. Man kann beim Verpressen von Zemen 
den Untergrund am Druckschreiber vier kennzeichnende Formen des Druckverlaufs feststellen. Bild 4a 
zeigt einen langsamen und stetigen Druckanstieg, der sich dann ausbildet, wenn im Boden bestehe 
Hohlräume durch den Zement langsam geschlossen werden, wobei der Vorgang sein Ende dann errei 
wenn die Leistungsfähigkeit der Pumpe überschritten wird. Auch kann der Vorgang dadurch vorzeit 
unterbrochen werden, daß der Zement in größerer oder geringerer Entfernung von dem Bohrloch an 
Erdoberfläche austritt, 


Ist der Boden deutlich geschichtet, dann kann sich die Zementschlämme entlang einer Fuge ausbreiten, 
etwa waagerecht verläuft. Der. Verpressungsdruck wirkt sich dabei auf eine immer größer werde 
Fläche aus, so daß die Fuge wie eine ungeheure hydraulische Presse wirkt und die überlagernden Schicht 
nach oben heben kann. Der entsprechende Druckverlauf ist in Bild 4b wiedergegeben. Der Druck si 
nach anfänglicher Steigerung zur Überwindung des Anfangswiderstandes immer mehr ab, weil die D 
fläche immer größer wird. Die Verpressung kann sich dann in der Praxis außerordentlich störend 
Bauwerke an der Erdoberfläche auswirken. Die Erscheinung ist daher in der Zementierpraxis bekannt u 
gefürchtet, zumal sie meist sehr langsam vor sich geht und daher lange Zeit unbemerkt bleiben kann. 
Hat der Untergrund keine offenen Hohlräume, ist seine Festigkeit aber gering im Vergleich zur Dru. 
leistung der Pumpe, dann können durch den Verpressungsdruck Fugen aufgesprengt werden, und es er 
sich eine anfänglich starke Druckspite, die sich den Linien in Bild 4a und Ab überlagert je nachd 
die aufgesprengte Fuge lotrecht oder waagerecht ist. Bild 4c zeigt den Druckverlauf bei einer lotrech 
und Bild 4d bei einer waagerechten Sprengfuge. Es ist klar, daß sowohl die Festigkeitseigensch ten. 
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Bodens in lotrechter und waagerechter Richtung wie auch die Bohrlochdurchmesser die vorzugsweise 
Bildung der einen oder anderen Richtung mitbestimmen. Da man im hier vorliegenden Fall die Bildung 
‚einer waagerechten Fuge dicht unter den Fundamenten herzustellen beabsichtigte, mußte man die Anord- 
nungen treffen, die zur vorzugsweisen Bildung dieser Fuge führen sollten. 


04 ' 


Bild 4. 
Kennzeichnende Formen des Druckverlaufs bei Zementeinpressungen. 
a) Verfüllen einer bestehenden Fuge. 
b) Hebung des Bodens durch Einpressen in eine waagerechte Fuge. 
ce) Aufsprengen einer lotrechten Fuge durch den Einpreßdruck. 


d) Aufsprengen einer waagerechten Fuge durch den Einpreßdruck 
mit nachfolgender Hebung des Bodens. 


7 


> 


> 


Wenn sich bei Verpressungen im Gelände derartig unbeabsichtigte Hebungen nach einer mehr oder 
weniger geseßlosen Form vollziehen, muß bei der Hebung eines Bauwerks so vorgegangen werden, daß 
die Hebungen auch tatsächlich an den gewünschten, und zwar nur an diesen Stellen eintreten. Zum Ver- 
ständnis der Vorgänge sei ein Modellversuch angeführt, der in Bild 5 wiedergegeben ist. Das Bild zeigt 
die Draufsicht auf die Strömung des Zements entlang einer Fuge von 1mm Stärke. Ihre Decke ist durch 
eine Glasplatte gebildet, und zwar entlang einem Kreisausschnitt. Das Bohrloch, durch das verpreßt 
wird, liegt rechts außerhalb des Bildes, und seine Richtung ist senkrecht zur Bildebene. Man erkennt, 


Bild 5. Aufsicht auf 

eine Fuge während 

der Einpressung der 
Zementschlämme. 


daß sich beim Verfüllen der lmm starken Fuge mehrere Zonen gebildet haben. In der mit a bezeichneten 
Zone hat sich sofort dunkler Zement abgelagert, der von den weiteren Vorgängen nicht mehr berührt 
wird. In den mit b bezeichneten Zonen drückt der nachfolgende Zement die bereits abgelagerten Massen 
zusammen, indem Feinteile über sie hinwegstreichen und einen hellen Schleier in der Richtung der Pfeile 
über den dunklen Grundzement legen. Nach kurzer Zeit bleibt auch dieser Zement von den weiteren 
Vorgängen unberührt. Die nun weiter eingepreßten Zementmengen strömen in einem eng begrenzten 
Mäander nach außen ab. Der Verlauf der mäanderförmigen Strömung ist geseßlos und hängt von Zu- 
fälligkeiten ab. Da sich die Zementkörner bei Berührung mit Wasser mit einer Gelhülle überziehen, ver- 
engt sich der Strom mit der Zeit dadurch, daß die Körner an der Wandung kleben bleiben, so daß der 
Vorgang mit völligem Verschließen der Fuge sein Ende findet. 

"Man sieht aus Bild 5, daß es bei der Verwendung von normaler, gut flüssiger Zementschlämme nicht mög- 
lich ist, vorauszusagen, in welcher Entfernung und Richtung von der Verpressungsstelle eine Hebung 
einsegen kann. Es wird dadurch unmöglich, den Vorgang planmäßig zu steuern, da man Richtung und 
Verlauf der Mäanderströmung nicht beeinflussen kann. 


| 
| 
| 
| 
| 
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Der Strömungsverlauf wird aber günstiger, wenn die Schlämme sehr dickflüssig gewählt wird. Da aber 
derartige Schlämmen sich nicht ohne weiteres pumpen lassen und jede Unterbrechung der Pumpenarbeit 
sofort zu einem Versegen der Rohrleitungen und der Bohrlöcher führt, muß die Schlämme so vorbehan- 
delt werden?), daß sie sich im Ruhezustand nicht mehr absegt, d.h. daß sie sogenannte thixotrope Eigen- 
schaften erhält. Unter Thixotropie versteht man die Eigenschaft von Suspensionen und kolloidalen Lösun- 
gen, im bewegten Zustand flüssig zu sein und im Ruhezustand zu einer gelartigen Masse zu erstarren, 
die bei Wiederaufnahme der Bewegung abermals flüssig wird. Bild 6 gibt die Ansicht einer derartigen 


Bild 6. Ansicht der 
thixotropen Zement- 
schlämme im Rühr- 


bottich. 


Schlämme im Rührwerk wieder. Darin vermischt sich die Schlämme nicht mehr mit zugesetem Wake E 
man kann sie also auch in strömendes Grundwasser einpressen und trogdem die örtliche Beschränkung 
der Reichweite wahren. 


3. Vorarbeiten am Kraftwerk 


Die Hebung eines Bauwerks durch Verpressung in die Auflagerfuge kann nur unter bestimmten Vor- 
aussegungen geschehen. Das Bauwerk oder der Bauwerksteil, auf den der Flüssigkeitsdruck der Schlämme. 


Pm 
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Bild 7, 
RS EEE IN Grundriß des Kraftwerks mit den 
Maßnahmen zum Heben. 
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wirkt, muß steif sein, damit durch den Verpressungsdruck keine Zerstörungen in der Gründung verursacht 
werden. Da das Kraftwerk in sich ziemlich steif ist und zudem noch auf einer stark bewehrten 1,50 m 
und 2,25 m dicken Stahlbetonplatte steht, war die Voraussegung dafür gegeben, den Hebungsvorgang auf 
das gesamte Bauwerk zu erstrecken. Zu diesem Zweck wurde die Grundplatte des Kraftwerks vor der 
Hebung mit einer Stahlspundwand umgeben, um das seitliche Austreten des Zements nach Möglichkeit zu 
unterbinden. 
Die Grundplatte war an der Obersiromseite bereits durch die während des Baues gerammte Hauptspund- 
wand abgeschlossen (Bild 7), die in ihrer Verlängerung entlang der Wehrsohle weitergeführt ist. Es blieb 
daher noch übrig, das Bauwerk von den drei anderen 
- Seiten her einzuspunden. Zuerst wurden 3 Fangedämme 
mach Bild 7 und 8 errichtet. Zur Rammung der Spundwand 
auf der Landseite wurde zwischen Bauwerk und Haupt- 
spundwand ein Schlig ausgehoben, von dessen Sohle aus 
die Rammung durchgeführt werden konnte. Die Spund- 
bohlen wurden dabei mit einer Vergurtung aus Stahlbeton 
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Bild 8. Längsschnitt durch das Kraftwerk. Bild 9, Spundwand auf der Landseite 


und Vergurtung mit dem Bauwerk. 


mit dem Kraftwerk verankert (Bild 9). Gleichzeitig wurden durch die landseitige Ufermauer und durch 
den gegenüberliegenden Kraftwerkpfeiler Mauerdurchbrüche in einer für die Rammung ausreichenden 
Höhe ausgeführt. Auch in der Sohle des Auslaufs wurde ein Graben ausgesprengt (Bild 10), der gleich- 
zeitig zum Ableiten des Wassers nach dem Pumpensumpf diente und entlang der Wehrsohle (Bild 11) 
bis zur alten Spundwand bei Punkt A (Bild 7) geführt wurde. Diese Gräben wurden nicht durch den 
Sohlbeton voll durchgetrieben, sondern es verblieb noch ausreichend Beton, um einen Wasseraufbruch 
von unten her zu verhindern. Die Bohlen wurden in schmale Schlige eingeführt, die durch Bohrungen 
Mann an Mann mit dem Preßlufthammer 
geschaffen wurden (Bild 12). Diese Maß- 
nahme gestattete bei starkem Wasseran- 
drang sofortige Dichtung, was jedoch 
während der Arbeit nirgends notwen- 
dig war. 


‘Beim Rammen der Spundwand auf der 
Landseite zeigte sich der Aufbruch einer 
starken Quelle bei Punkt B (Bild 7), die 
auch Boden nach oben förderte. Ver- 
suchsweise wurde an dieser Stelle eine 
14m lange Eisenbahnschiene mit dem 
Rammbären in den Boden gedrückt, ohne 
daß sie nennenswerten Widerstand fand. 
Die Quelle verschob sich im Laufe der 
weiteren Rammungen gegen die Ecke bei 
Punkt C, wo sie durch ein Fenster in der 
Spundwand gefaßt und nach außen ab- 
"geleitet wurde. Die Spundbohlen konnten 
in ‘diesem Bereich fast ohne Wider- 
stand in den Boden eingerammt wer- 
den. Auch entlang der Auslaufsohle Bild 10. Spundwand am Turbinenauslauf. 
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wurden verschiedene Stellen angetroffen, 
an denen die Spundbohlen fast ohne Wider- 
stand niedergingen. Im Gegensaß dazu fan- 
den sich andere Stellen, z. B. an der gegen- 
überliegenden Ecke bei Punkt D, wo die 
Bohlen unter den Rammbären nur schwer 
zogen. 

Als Bohlen wurden Flachprofile verwendet. 
Wo die Bohlen sich sehr leicht schlagen 
ließen, wichen sie bei der Einpressung seit- 
lich aus und mußten zum Bauwerk hin ab- 
gesteift werden. In den anderen Strecken 
konnten Bewegungen der Bohlen nicht fest- 
gestellt werden. 

Zum Einführen der Zementschlämme unter 
die Grundplatte wurden 8 Bohrlöcher an 
leicht zugänglichen Stellen angesetzt (Bild 7). 
Dazu wurden durch die Stahlbetonplatte 
Bohrungen von 100 mm Durchmesser mit 
dem Preßlufthammer durchgestoßen, wobei 
die Stahlbewehrung elektrisch abgeschnitten 
wurde. In die Bohrlöcher wurden 3”-Rohre 


einzementiert, die am oberen Ende mit Flanschen versehen waren. 


Bei solchen Arbeiten ist es außerordentlich wichtig, daß man jederzeit die Bewegungen des Bauwerks 
verfolgen kann. Aus diesem Grunde wurden an den vier Ecken des Kraftwerks Grundpegel auf 35m 
Tiefe in bestehende Bohrlöcher eingesetzt (Bild 13). Die Bewegungen des Bauwerks zu den Grundpegelm 
wurden mit einer Hebelübersegung 1:10 vergrößert, so daß !/ıo mm abgelesen werden konnte. 


Bild 11. Ansetzen des Schlitzes für die Spundwand in der Wehrsohle. 


Bild 12. Schligbohrungen mit Bohrhammer Bild 13. G 
zur Einführung der Spundbohlen. > De Nee 


4. Vorverpressungen 


Nach Beendigung der beschriebenen Arbeiten, die sich über die Zeit von Anfang Juni bis Mitte Sep- 
tember 1951 ‚erstreckten, wurde mit der Vorverpressung begonnen. Für die Durchführung stand eine Hoch- 
druckzementierpumpe zur Verfügung, die eine Drucksteigerung bis 150 atü zuließ. Die Pumpe wurde 
aus 2 abwechselnd arbeitenden Mischbottichen von je 1 cbm Inhalt gespeist (Bild 14). Der Maschinensag 
wurde später des schnelleren Fortschritts wegen verdoppelt. Von der Pumpe aus führte eine Druckleitung 
teils über Panzerschläuche, teils über Gelenkschläuche zu den Bohrlöchern. An diese wurden die Schläuche 


mit Gummistulpen angeschlossen, die durch Anziehen ei V ? : Be : 
Boraßt würden‘ einer Verschraubung dicht in die 3”-Rohre ein- 
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ie: 


Bild 14. Pumpenanlage für das Verpressen. 


Bild 15. Quellenaustritt aus der Spundwand an der Landseite 
vor der Verpressung. 


Bild 16. Aussteifung der Saugkrümmer mit verspannten Stahlstützen 
vor der Hebungsverpressung. 


Die Verpressungsarbeiten verfolgten zu 
Anfang lediglich den Zweck, die Hohl- 
räume unter dem Bauwerk zu schließen 
und die Umschließungsspundwände 
wasserdicht zu machen. Da die oben ge- 
nannte Quelle bei Punkt B (Bild 7) im 
Innern der Wände ihren Ursprung 
hatte, trat das Wasser nach Schließen 
des Spundwandfensters stark durch die 
Schlösser aus (Bild 15). Es gelang aber 
schon mit den ersten Einpressungen, 


die Quelle zu schließen. 


Die Vorverpressungen nahmen mehrere 
Wochen in Anspruch, wobei zu Beginn 
der Zement praktisch ohne Druck ein- 
geführt werden konnte. In dieser Zeit 
wurden etwa 250 bis 300 t (oder etwa 
250 bis 300 cbm) Zement verarbeitet. 
Gegen Ende dieser Arbeiten begann der 
Einpreßdruck zu steigen. 


Man konnte zu Beginn geringe Bewe- 
gungen des Bauwerks an den Grund- 
pegeln ablesen, und zwar hob sich das 
Bauwerk bei Pegel I um einige Zehntel 
mm, während es bei Pegel IV um das 
gleiche Maß absank. Das Bauwerk 
schaukelte also um die schräge Linie 
I—l in Bild 7. Durch genaues Beob- 
achten des Bauwerks gewann man bald 
ein Bild von den Beanspruchungen, die 
ihm durch die Verpressungen zuge- 
mutet wurden. Zu einem eigentlichen 
Heben gelangte man zu dieser Zeit noch 
nicht, weil der Boden die Neigung zeigte, 
nach der Seite auszuweichen. Um eine 
genaue Beobachtung der Erscheinungen 
durchzuführen, führte die Bauleitung 
auf Anregung des Verfassers täglich 
zwei Feinnivellements des Bauwerks 
und seiner Umgebung durch. Nach zu- 
säßlicher Anordnung einiger Bohrlöcher, 
die sich als notwendig erwiesen hatten, 
und nach sorgfältiger Aussteifung der 
Saugkrümmer mit eingespannten Stahl- 
stügen (Bild 16) wurde mit dem eigent- 
lichen Hebeverfahren begonnen. 


5. Der Hebevorgang 


Die eigentlichen Hebearbeiten began- 
nen an der Ecke der größten Segungen 
im wasserseitigen Saugkrümmer. Es 
zeigte sich gleich zu Beginn bei der 
planmäßigen Verpressung der Bohr- 
löcher deutlich die Neigung des Bau- 
werks zu einer Aufwärtsbewegung. Man 
konnte aber auch erkennen, daß die 
Spundwände an manchen Stellen dieser 
Bewegung sehr starken Widerstand 
entgegenstellten, so daß das Bauwerk 
durch am Umfang wirkende Kräfte von 
sehr wechselnder Größe stark bansprucht 
wurde. Deshalb wurden die neuen 
Spundwände durch Abschneiden der 
Verankerung vom Bauwerk gelöst. Die 
alte Spundwand an der Oberwasserseite 
dagegen hätte nur mit großem Auf- 
wand gelöst werden können, weil sie 
nicht zugänglich war, so daß darauf ver- 


zichtet wurde. Sie löste sich dann von selbst ab, als die Arbeiten etwa zur Hälfte ausgeführt waren. In- 
folgedessen sind hier Zementaustritte aufgetreten, die aber den Hebevorgang nur unwesentlich beein- 
trächtigt haben. Ein Teil der entlang der Wehrsohle geführten Spundwand zog sich mit dem Bauwerk im 
Bereich des Punktes A in Bild 7 mit nach oben. An dieser Stelle wurde der Kopf einer Bohle freigelegt, 
die Bohle aufgestockt und mit Rammschlägen während des Hebevorganges in ihrer Lage gehalten. 


März bis Sepfember 1950 Oktober 1950 bis November 1957 - 
Zeit 


März bs September 1950 en Se 


bis Sept 1950 Oktober bis Worember 195° — 


Oktober 1950 bis November 1951 = 


Bild 17. Bewegung der idealisierten Fundamentfläche im Laufe der Zeit 
von der Ausgangslage bis zum Wiedererreichen dieser Lage. i 


Bild 18. Hebung am Auslauf an der Wasserseite. 


Vom Augenblick der Lösung der $ lwä i i i in i | b 

der Lö t Spundwände an zeichnete sich die Hebung in immer stärkerem Maße ab 
Die Ra nahm im Laufe der Zeit von einem Bruchteil eines Millimeters bis 1 cm täglich 
gi: as Bauwerk wurde entsprechend seiner Anfangsbewegung zuerst um die Achse I-II in Bild 7 so 
ange gekippt, bis die waagerechte Lage erreicht war, Da der Schlig an der Landseite gegen das Bauveri 


stark ausgesteift war, gerieten durch diese B i i 
a ) ewegung die Steifen unter starken Druck. Sie Kan“ 
während dieser Arbeit ausgewechselt und durch kürzere Steifen erseßt a E 


N = \ 
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gelangen infolge der sorgfältig vorgenommenen Vor 
Bauwerk praktisch ohne Beschädigung die Soll-La 
man bei derartigen Arbeiten ausschließlich auf de 
man am Bauwerk selbst machen muß. Erst auf 
finden, die zum Erfolg führt. Und diese ist im Ver 
tretenden Erscheinungen anzupassen. Es hängt dah 
‚Arbeiten ab, ob das Bauwerk Besch 


verpressungen ohne weiteren Zwischenfall, co daß das 
ge erreicht hat. Dies ist um so bemerkenswerter, als 
n Beobachtungen und Erfahrungen fußen kann, die 
dieser Grundlage ist es möglich, die Arbeitsweise zu 
laufe der Arbeiten ständig zu verbessern und den auf. 


er sehr vom Einfühlungsvermögen des Leiters solcher 
ädigungen erleidet oder nicht. 


Bild 19. Hebung am Auslauf an der Landseite. 


Bild 20. Hebung am Einlauf an der Wasserseite. 


)ie Arbeiten wurden Ende Novemebr 1951 nach einer Verpreßzeit von 3 Monaten mit Erreichen der Soll- 
‚age beendet. Dabei fällt etwa die halbe Zeit auf die Vorverpressung, so daß für den eigentlichen Hebe- 
organg etwa 6 Wochen gebraucht wurden. Auch hier liegt nach einer Anlaufzeit zu Beginn der Haupt- 


nteil in einer Zeitspanne von nur rd. 14 Tagen. Am Ende war man gezwungen, langsamer vorzugehen, 
m das Bauwerk nicht über die Soll-Lage hinauszuheben. 


a ee 


ne me rn en 


Pegel IV 7 cm. An den beiden anderen Pegeln II und III liegen die Hebungswerte bei 12 bis 13 cm. x 
€ 


hätte. 
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berliegend en. 


2 


Das Eogebuts der Hebung beträgt bei Pegel I (siehe Bild 7) 17 cm und bei dem schräg gegenü 


Hebevorgang konnte sehr deutlich verfolgt werden, weil die Grundplatte des Bauwerkes sich aus « 
Spundwand heraushob. Bild 18 zeigt das endgültige Hebungsmaß am Auslauf in der Nähe von Pegel 
Bild 19 zeigt die Bewegung zwischen Kraftwerk und umgebendem Mauerwerk an der Dehnungsfuge 
der Nähe von Pegel II. Bild 20 zeigt die entsprechende Bewegung bei Pegel IIl. Bei Bild 19 und 20 ist da 
bei zu berücksichtigen, daß nicht das volle Hebungsmaß sich abzeichnet, weil zu Beginn das umliegen 
Mauerwerk durch Reibungskräfte mit nach oben genommen worden ist. ne 


6. Baustoffaufwand und Kosten 


Für die Arbeiten wurde eine Gesamtmenge von rd.900t Zement verwendet. Davon wurden zum Schl 
Ben offener Hohlräume 250 bis 300t Zement verwendet, so daß für den Hebungsvorgang eine Menge 
von 600 bis 650 t verbleibt. Für die eigentliche Hebung war unter Einrechnung der Zementverluste be 
Austritten aus dem Untergrund und beim Ausspülen der Geräte eine Zementmenge von 100 bis 150 
notwendig. Der Rest ist offenbar verbraucht worden, um den Untergrund zu verdichten und den Bode 
seitlich zu verdrängen. Man muß sich dabei vor Augen halten, daß das planmäßige Abpressen der einzel. 
nen Bohrlöcher mit verhältnismäßig hohen Druckspigen den Untergrund außerordentlich stark 
dichtet hat. 


Ohne hier auf die Kostenfrage im einzelnen einzugehen, kann gesagt werden, daß die Ausgaben si 
mäßigen Grenzen bewegt haben, was um so bemerkenswerter ist, als die Arbeit völlig aus dem Rah 
des Üblichen herausfällt. Die Kosten für den reinen Hebungsvorgang betrugen dabei weniger als di 
Hälfte der Aufwendungen für den Zement. Die Kosten der Vorarbeiten entsprachen der Regel, so daß « 
gesamten Aufwendungen nicht höher waren, als wenn man von vornherein eine Tiefgründung ausgef 


Wäre das Bauwerk schon bei seiner Errichtung zum Wiederanheben vorbereitet worden, dann wäre: 
genannten Vorarbeiten nicht nötig gewesen. Man würde in diesem Fall die Hebungskosten aus den Zir 
des Kapitals finanzieren können, das für eine Tiefgründung angelegt werden müßte. Man könnte darau 
den Schluß ziehen, daß es bei geeigneten Bauwerken unter Umständen wirtschaftlicher ist, überhaupt au 
eine Tiefgründung zu verzichten und das Bauwerk von vornherein auf eine Hebung einzurichten. Ma 
würde damit den Vorteil gewinnen, daß die Aufwendungen erst dann entstehen, wenn sich die Not 
digkeit dazu ergibt. Dazu ist zu bedenken, daß im vorliegenden Fall der größte Teil der Kosten 
durch den Hebevorgang entstanden ist, sondern eben durch die Vorarbeiten. 


Es besteht die Möglichkeit, daß das Bauwerk später neuerlich gehoben werden muß, da die eigentli 
Ursache der Segungen noch nicht mit Sicherheit erfaßt ist. Dazu sind bereits jegt Maßnahmen getroff 
worden, um die etwaige spätere Hebung möglichst ohne Störung des Kraftwerksbetriebes durchführe 
zu können. f Be 


7. Zusammenfassung und Ausblick Er 
Der Erfolg der Hebung war ungewöhnlich besonders insofern, als die Soll-Lage erreicht werden konn 
ohne daß das Bauwerk irgendwelche Beschädigungen störender Art erlitten hätte. Damit ist der Bew: 
erbracht, daß das Hebeverfahren mit Zementunterpressungen auch an Bauwerken mit Erfolg angewendet 
werden kann, die von Haus aus nicht darauf eingerichtet sind, wenn auch mit höheren Kosten als bei 
einem dafür vorbereiteten Bauwerk. Der große Vorteil der Arbeitsweise besteht darin, daß weiter 
Hebungen jederzeit möglich sind. Die Kosten fallen dabei nicht höher aus als die Aufwendungen für e 
Tiefgründung. er 
Das Kraftwerk war wegen seiner gedrungenen starren Form zweifellos besonders- für die‘ Heb 
geeignet. Es ist aber auch durchaus möglich, andere Bauwerke in dieser Art zu heben. Man könnte o 
weiteres Rahmenbauten so ausbilden, daß jede einzelne Stüte abschnittsweise besonders angehoben 
und zwar um Maße, denen die Verbiegung des Bauwerks ohne Schaden folgen kann. Durch planmäßi 
stufenweises Anheben einzelner Stügen könnte man ein solches Bauwerk, wenn es ungleichmäßig ab 
sunken ist, wieder in die Waage bringen. Da die Pumpenleistung im Vergleich zur Größe der Grund: 
nur gering ist, kann man das Hebungsmaß genauer als bei jedem anderen Verfahren überwachen und i 
Rahmen des Zulässigen halten. Es ist zu hoffen, daß die geschilderte Arbeit noch anderen techni 
Aufgaben dieser Art den Weg zur Lösung ebnet i 


Die Planung und Durchführung der Hebungsarbeiten geschah in engster Zusammenarbeit mit Frau Mar 
Pleithner, und der erfolgreiche Verlauf dieser und anderer Arbeiten hat zur gemeinsamen Grün 


des Beratungs- und Forschungsinstitutes für Baugrundfragen, Zementeinpressune und Bod festigu 
in Benediktbeuern/Oberbayern geführt. Er B 3 = Bu 


Auftraggeber war die Neckar-A.G., Stuttgart, die Bauleitung hatte die Wasser- und Schiffahrtsdire 
Stuttgart, Die Umschließung des Bauwerkes und die Verpressung wurden durch die Frankipfahl. 
gesellschaft mbH. in Düsseldorf durchgeführt. Die eigentliche Verpressungsarbeit stand‘ unter pers 
licher Leitung des Verfassers. Es sei hier abschließend den genannten Stellen der Dank für die werktäti 
Hilfe und gute Zusammenarbeit ausgesprochen. y a 
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er Tragfähigkeit von Schlammböden 


a - VonR. L’Herminier, y 
Leiter der Abteilung Boden und Gründungen der Versuchsanstalt für Bauten und 
öffentliche Arbeiten 


(Service Sol et Fondations des Laboratoires du Bätiment et des Travaux Publics) 
Übersegung aus dem Französischen. 


Anmerkung: Der Bericht wurde vom Verfasser während der Baugrundtagung vorgelegt, 
konnte aber leider nicht mehr als Vortrag eingeschoben werden. 


Schlammböden sind in der Hauptsache — abgesehen von ihrem Gehalt an Lebewesen und organischen 
"Stoffen — gekennzeichnet durch ihre Kornverteilung und ihren Wassergehalt. Die festen Bestandteile sind 
- die feinsten Teilchen, die aus der Verwitterung der Gesteine infolge des natürlichen Abbaues entstehen; 
ihr Durchmesser schwankt zwischen 1/10 und 10 Mikron und kann selbst die Korngröße sehr feinen 
 Sandes erreichen. In dieser Hinsicht sind die Schlammböden sehr nahe mit den Tonböden verwandt, von 
denen sie sich hauptsächlich durch ihren hohen Wassergehalt und ihren sehr geringen Dichtigkeitsgrad 
unterscheiden. Schlammboden neigt dazu, unter seinem eigenen Gewicht auszufließen, und sein Wasser- 
gehalt überschreitet meistens die Fließgrenze. 


1. Bodenmechanische Kennzahlen der Schlammböden 


Die mechanischen Kennzahlen der Schlammböden müssen bei dem natürlichen Wassergehalt der: Proben 
‚gemessen werden. Die Proben sind völlig wassergesättigt, und die geringste vorherige Verdichtung ver- 
mehrt beträchtlich die Kohäsion (Haftung) und den Winkel der inneren Reibung des gewachsenen Bodens. 
Deshalb führt man den Scherversuch durch, indem man während des Versuches soweit irgend möglich 
den ursprünglichen Wassergehalt beibehält. Zu diesem Zweck benu&t man das dreiachsige Schergerät, 
das außerdem gestattet, die verschiedenen Mohrschen Kreise zu zeichnen, die die Bruchspannungen für 
verschiedene Seitenspannungen angeben. Die Umhüllende dieser Mohrschen Kreise liefert die eigentliche 
Kennlinie des Bodens. Tafel 1 gibt einige Zahlen, die vor kurzem durch Versuche in Tunis ermittelt 
worden sind. 


Tafel1l. Schlamm von Tunis. 


grauer grauer srauer 


grauer 


& weicher weicher weicher weicher Re: re 
Beschaffenheit ars Kein Schlamm RER inet elle 
mi & 
Muscheln | Muscheln Muscheln | Muscheln | Muscheln 
ErTiefe... EIER Sr 5m 5m 12m 13 m 30m 


_ Wassergehalt @ ..... [| 67 bis 70%0 | 65 bis 720/o 45 bis 49%/o | 37 bis 3990 


Raumgewicht der 


feuchten Probe dh . 1:55 1,74 1,87 
Raumgewicht der - 

trockenen Probe ds. 0,90 1,20 1,42 
spezifisches Gewicht ö 2,86 2,85 
Abscheren im drei- 
on ee 3x 45 53 155 +15 | 170-+10 
Reibungswinkel © . 0 0 fh) 0 
Atterberg-Grenzen: 
Fließgrenze .. . . : 61 59%, 
ÄAusrollgrenze . . - : 240], 22%/, 
Bildsamkeits- 
(Plastizitäts-)zahl. . 37 37 
Verdichtungs- (Kom- 
pressions-)versuch 
Hohlraumgehalt & r 
unter 0,05 kg/cm? 2,05 2,10 1,20 
unter 3,2 kg/cm? . 1,19 1,26 0,86 
Durchlässigkeitszahl y 
K (Mittelw.) cm/sec 210 231022 121057 


N > ve nr ER Ri e 
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Der natürliche. Wassergehalt nimmt deut-. 
lich, wenn auch unter Schwankungen, mit 
der Tiefe ab. Dasselbe gilt für den Hohl 

raumgehalt. Jedoch ist die Verdichtung 
noch weit entfernt von dem Dichtigkeits- 
grad, der der Auflast entsprechen würde. 
Die sehr geringe Durchlässigkeit des Schlam- 
mes gewährleistet, daß die Verdichtung 
außerordentlich langsam vor sich geht. 
Die dreiachsialen Scherversuche sind an 
Probekörpern von 87 mm Höhe und 10 c 
Querschnitt ausgeführt worden. Die Zylin- 
der sind unter lotrechter Last sehr bedeu- 
tend zusammengedrückt worden. Die Bruch: 
grenze wurde als erreicht angesehen 
(übrigens in ziemlich willkürlicher Weise), 
wenn die Zusammendrückung 20°/o der ur- 
sprünglichen Höhe erreicht hatte. Die 
Scherversuche waren Schnellversuche ohne 
Entwässerung und ohne vorherige Vorbe- 
lastung. Für die Proben 5 und 6 waren die 
Durchmesser der Mohrschen Kreise di 
Bild 1. Dreiachsiges Schergerät. = folgenden: > 


Durchmesser des 


Mohrschen Kreises 


Seitendruck 


in kg/cm? in kg/cm? 
0 0,28 
Biöhee 0,250 0,34 
EN RaN 1,200. 0,32 
6,000 70,28 
) 0,35 : 
Probe 6- =... 3 0,33 : 
3 0,34 $ 


Im Rahmen der Versuchsgenauigkeit ist der Durchmesser des Mohrschen Kreises unveränderlich. Man 
kann annehmen, daß unter den Voraussegungen der Versuche der Winkel der inneren Reibung Null ist, 
und daß die Kohäsion (Haftung) zwischen 45 g/cm? und 170 g/cm? schwankt, während die Tiefe von 5 bis 
auf 30 m anwächst. Be 


Y 


Andererseits sind Versuche gemacht worden, um den Einfluß der Geschwindigkeit des Abscherens festz: 
stellen. Dabei wurden die Belastungen um je 20 g/cm? in dreierlei Zeitmaß gesteigert, alle 15, 30 und 
60 Sekunden. Die Versuchsergebnisse streuten in der Größenordnung der Versuchsgenauigkeit, jedenfall 

also sehr wenig. > 


Endlich sind Scherversuche mit dem einfachen Schergerät von Casagrande ausgeführt worden, nachdem 
der Schlamm unter lotrechter Last verdichtet war. Infolge der sehr geringen Durchlässigkeit de 


Schlammes dauerte die Verdichtung länger als 12 Tage, bevor der Endzustand erreicht war. 
Hier die Versuchsergebnisse: 


Probe \ 
 Reibungswinkel 24° x 
Kohäsion (Haftung) in g/cm? 20 0 40 50 


Nach der Verdichtung kann die Kohäsion also praktisch vernachlässigt werden. Dagegen erreicht der 
Winkel der inneren Reibung einen Mittelwert von 23°, Aber dieser Winkel kann für die Berechnung der ® 
Standsicherheit der auf dem Schlamm gegründeten Bauwerke nicht verwendet werden, es sei denn, daß 


in Ausnahmefällen das Auspressen des Porenwassers troß der sehr geringen Durchlässigkeit des nahezu 
dichten Schlammes gewährleistet wäre. : ER 


Die genannten Ergebnisse scheinen zu zeigen, daß der S 
werden muß, der keine innere Reibung und nur schwache Kohäsion aufweist. Nur diese Kohäsion ist in 
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Man kann sich über die Geschwindigkeit, mit der die Tragfähigkeit des Schlammes vom Erscheinen der 
‚ersten Anzeichen der Verdichtung an zunimmt, mit Hilfe der folgenden Näherungsformeln Rechenschaft 
‚ablegen. Diese Formeln sind durch Reihenentwicklung aus klassischen Formeln gewonnen worden, gelten 
aber nur mit etwa 10% Genauigkeit für einen Winkel der inneren Reibung, der kleiner ist als 10°. 


5 2. Berechnung der Tragfähigkeit der Schlammböden 
Es sei: 

q die in der Tiefe h, im Schlamm erzeugte Bruchspannung, berechnet unter Berücksichtigung des 
Auftriebes, - 

A Das Raumgewicht des Schlammes ebenfalls unter Berücksichtigung des Auftriebes auf die festen 
Teilchen des Schlammbodens, : j 

C und © die Kohäsion und der Winkel der inneren Reibung des 
Schlammes (9 ist sehr klein), 

a die halbe Breite (oder der mittlere Halbmesser) der in unbe- 
stimmter Länge angenommenen Gründung. 


Es wird vorausgesett, daß der Schlamm im Gleichgewicht ist bis zur u 
Belastung unter der Wirkung der Last g. Die Spannung soll durch die 
‘ersten Glieder einer Reihenentwicklung in Abhängigkeit von dem Win- 
kel 9 ausgedrückt werden, sie ist die Summe mehrerer Glieder q,, g3, 

9 die wir im folgenden erläutern werden. “ Bild 2. Belastung. 


a) Bruchspannung gı, folgend aus der Last h, des Schlammes und der Kohäsion C. 
-Es ist!): 
3 i a-(—+md)e(4 +2) run — N 
% BP 4 2 tg p 
= Durch Reihenentwicklung erhält man: 


[ 1 1 
a- ee +m+ze+mo+ .(2+ m 2) +...\+ 
+mAl +++ ze + ME +...|. 
N 
 Zahlenmäßig wird, wenn ®@ in Graden angegeben wird: 
: a=€ 614 +0239 + 0,0069) +n,4 (A + 0,099 +0,00P). 2.2.2...) 


b) Bruchspannung q>, folgend aus der Belastung. 
Nach Caquot?): 
IR Pr p 
g. = 0,192 ax: A tg? B 3= 5) (e455 89 — 1) 
%=a:41:(0879 +3,7490 +...) 

oder, wenn @ in Graden ausgedrückt wird: 

05:20: 242(0:02.70 10:00, Gere ee re el) 
Der Wert g, ist mit 5 zu multiplizieren, wenn es sich um eine steife Grundplatte handelt und der Rei- 
 bungswinkel kleiner ist als 10°. 
e) Bruchspannung q;, folgend aus der Seitenreibung. 
Ebenfalls nach Caquot: 


2 140 
ho? 19 SE RER h 3 + Pltgp 
9=4:5, 180 - egywrlt+1wR3)ı C- Fall, + sing) e (2 
Seen 5 Ro am EUREN, ) 
md ++ li nr 


1) Der Berichtigungswert (1 + 0,32tg° @) kann für sehr kleine Werte vernachlässigt werden, vgl. Caquot undKerisel, 
„Traite de Mecanique des Sols, S. 268. — Hierzu als Anmerkung des Überseters: Die Gleichung ist gleichbedeutend mit dem 
in Deutschland gebräuchlichen Ansat von Prandtl: 

qı =eNge+YtNg, wobei Darin ist: e = Haftfestigkeit 
Ne=(Ng — 1) eotg o y = Raumgewicht 

s [7 0 ts o t = Tiefe der Gründung 
N=ts (4 zu &) FD o = Reibungswinkel. 

2) CaquotwKerisel, ,,‚Traite de Mecanique des Sols“, $. 273. -— Anmerkung des Überseters: Die Formel unterscheidet 
sich von dem in Deutschland gebräuchlichen Ansat, von Prandtl-Buisman: 9 = ybNy nur durch den Ausdruck für Ny, der 
hier gesett wird: 


ER le 0 
01021 (+5) go _1) 


b = halbe Gründungsbreite. 
Insgesamt ist g5 hiernach etwa !/s so groß als nach Buisman. 


oder, wenn 9 in Graden ausgedrückt wird: 


für eine Gründung in Geländehöhe, kann im Gegenteil der Winkel eine entscheidende Rolle spielen, 


_ Wert von q für hu= 0 und h, = 20 m sowie für = 0°, 5° und 10° gegeben, wobei 
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ho? 5 ho. R \ SE x & 
gs Ag (0,029 + 0,001 9°) + C: Er (1 + 0,05 9 #.0,001:9?). 2.2. 
Die Summe von q,, 95 und g3 ist: ; 
h 
ur [514 r 2 r (0:23 + 0,05 —) + (0,006 + 0,001 =) o” Se 


h ; h 
ER Ad «+ (0,09 + 0,018) 17) «+ (0,004 ++ 0,001 >) as 


+ «49 [0,02 + 0,001 9] Be TE A Nee A 
Darak ergibt sich, daß, wenn @ mit Sicherheit Null ist, q durch den Ausdruck gesehen ist: 
2) C+ hd. a re 


Wenn endlich die Bauwerkssohle auf Geländehöhe liegt, verringert sich g, auf: 
= 514°C (Prandtl— Caquot). .. 2.2.0. 


Die Gleichung (4) mit einer Genauigkeit von etwa 1 10% für den Fall, daß a Winkel o SE i 
als 10°. Sie zeigt, daß die Bruchspannung q sehr schnell mit der Belastung des seitlichen Geländes wäd 
besonders, wenn die Tiefe h, der Gründung größer ist als der mittlere Halbmesser a. 


Um zahlenmäßig den Einfluß von h, und des Winkels © auszudrücken, wird in der folgenden Tafe ld 


GA: 
} A = 0,8 t/m? 
a=3 m jst 
Wert von © 5 0° 5% 
Gründung in Geländehöhe u =0..... ei qu = 5,1t/m? | g’= 6,7 t/m? q = 
Gründungstiefe u =20m ... . 2... RE 9 = 28 /Vm | q=48t/m | qg = 72 


Wenn der Einfluß eines Winkels der inneren Reibung, der kleiner ist als 10°, verhältnismäßig schwach i 


es sich um Tiefgründungen handelt. In diesem letteren Falle verbessert sich die Standsicherheit eine: 
Bauwerkes sehr schnell vom Beginn der ersten Anzeichen einer Verdichtung an. Es bleibt dann nu 
übrig, allein die Gleichung (5) zu verwenden, um in allen Fällen die beginnende Bruchspannung | 
Schichten mit hohem Wassergehalt zu beradinen. 


3 Versniche über die Tragfähigkeit einer Schicht mit der inneren Reibung Null Ba; 


Wir erinnern uns, daß die Tragfähigkeit an der Oberfläche des unbegrenzten Halbraumes ohne inı 
Reibung gegeben war durch die are 
wobei C die Kohäsion ist. I: 
Wir haben uns bemüht, diese Gleichung Br 
weise am Modell zu bestätigen. Die Untersuchur 
hat ausgeführt Herr Doktor-Ingenieur Antonie 
Loisos, Assistent an der Technischen 
versität Athen, der eine Zeit lang an den Labo 
ratoires du Bätiment et des Travaux Pul 
Dienst tat. Er verwendete für diese Versud 
einen Behälter von 2 m Länge, 0,755 m ‚Höl 
und 0,20 m Breite, dessen Vordersend d 
eine Glasplatte gebildet wurde, die es’gestatt 
die Formänderungen des Schlammes unte: 


80 


last 


Fett benutt, Besen! Kennzahlen, im dre & 
alen Druckgerät gemessen, waren: 


=0 C=10 g/cm?. 
ur Last wurde auf die in u Behäl 


40 


Platte von genügend starrem Holz, 
der freien Oberfläche des Versuchsstoffe: 
n" © 0 % 0% 0 07 08 06 jo und die in drei verschiedenen Abmess 
Verhältnis der Setzungen zur kritischen Höhe hr nacheinander für den Versuch verwen 
(10 cm X 20 cm, 15 cm X 20 cm, 20 c 

Bild 3. Lastsegungslinien. Endlich wurden die gegenüberliege 
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des Behälters mit einer Lösung von Gummiarabikum überstrichen, um die Reibung des Fettes an den 
glatten Wänden auf einen niedrigen Wert zu bringen. 

Außerdem sind die Versuche mit verschiedener Dicke des Fettes durchgeführt worden, um den Einfluß der 
Dicke dieser Schicht auf die Tragfähigkeit des Stoffes zu prüfen. Man weiß, daß, wenn 2a die Breite der 
Gründung bezeichnet, die kritische Höhe h. des Stoffes (d.h. die größte Totrechte Ordinate der ungün- 


stigsten Gleitlinien) gleich ist a Y2 
h.=a]2 


Wenn der Schlanimkörber in einer bestimmten Tiefe h auf einer festeren Schicht ruht, hat das Vorhan- 


densein der Schicht theoretisch auf die Tragfähigkeit des Schlammkörpers nur Einfluß, wenn die ungün- 


‚stigsten Gleitlinien in der festeren Schicht verlaufen, d.h. wenn A<h. ist. 


Wir haben nach reiflicher Überlegung den Fall, in dem Rh <h. ist, auf später verschoben, um nur den 
Fall ins Auge zu fassen, in dem die kritische Höhe gegenüber der des Schlammkörpers gering ist. Dieser 
besondere Versuch ist mit einer Fettschicht von 0,37 m Höhe durchgeführt worden. Diese Abmessung 


- schien uns ausreichend. Mit den Holzplatten, durch die die Last in die Mitte der Jdarunterliegenden 


Schichten übertragen wird, erhält man im Endergebnis die folgenden kritischen Höhen: 
Platte S, (0,10 X 0,20) : A. = 0,07 m. 
Platte S, (0,15 X-0,20) : h. = 0,105 m. 
Platte S, (0,20 X 0,20) : he = 0,14 m. 
Wir haben in Bild 3 die auf die kritische Höhe bezogenen Setungen (die beobachteten Gesamtsegungen 
geteilt durch die kritische Höhe) aufgezeichnet. Dabei ist einzusegen, daß die Formel 
q=C 2 +nr) für C= 10 8/em? ergibt: 
q = 51,4 g/cm?. 


' Man ersieht leicht auf Bild 3 die Änderung im Verlauf der Linien für die jeweilige Last. Diese Änderung 


ist um so ausgeprägter, je kleiner die Lastfläche ist, d.h. daß die kritische Höhe stets kleiner ist als ER 
Tiefe des Schlammkörpers. 

Diese Ergebnisse bestätigen außerdem, daß die Bruchgrenze von Schlammkörpern mit der Reibungszahl 
Null, soweit sie sich in der Versuchsanstalt ermitteln läßt, niemals ganz deutlich ist und noch verschiedene 


- Deutungen zuläßt. Man kann indessen annehmen, daß die Gleichung von Caquot-Prandtl in dem Son- 


derfall dieser. Untersuchung bestätigt wird und eine untere Grenze für die Last der Druckplatte liefert. 


ur 


u 


e  Yotebahinbrücke über das Teufelstal b. Jena (Thür.), größte 
_ Stohhetonbogenbrück Deutschlands mit 138 m Spannweite 


e> 
e 


Unten Mitte: 

Säubern der Felsschichten von dem eingela- 
gerten Ton und auspressen der Spalten und 
Risse in einer Stärke von mehreren Dezimetern 
bis 1/100 mm mit Zement unter Hochdruck. 
Veröffentlicht : Zeitschrift Beton und Eisen 1938, Heft 11. 


Oben links und unten rechts: 
_  Ausdem Untergrund entnommene 
_Felsstücke nach der Verfestigung 


GRUEN & BILFINGER : 


BAUUNTERNEHMUNG — STAMMHAUS MANNHEIM 


IL 


ss \ 


\ N 
SS 
\ 

\ 


\\ 


N 
N 
N 


\ 
ÄN 
\ 


N 
N 


\ 
N a nd \ 


NG 
RR 


> 


RN 


BETON- un MONIERBAU 
AKTIENGESELLSCHAFT 


AM 


Hoch-, Tief- und Industriebau - Brücken-, Wasser-, 


Eisenbahn- und Straßenbau - Stahlbetonschwellen 


Düsseldorf (Hauptverwaltung) 


Augsburg - Berlin - Braunschweig - Bremen - Dortmund 
Düsseldorf - Essen - Frankfurt/Main - Hamburg - Hannover 
Kassel - Kiel - Köln - Ludwigshafen - Mannheim 


München - Nürnberg - Stuttgart 
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z IRHEINKRAFTWERK BIRSFELDEN WERKFOTO 


Dyckerhoff & Widmann 


DENE NER NED FERN  e S CH. A = T 


D: u.Hochbau, Beton u. Stahlbeton, Trocken-u. Naßbaggerung, Spannbeton, Betonwerke, Straßenbau, Druckluftgründungen 


’ HAUPTVERWALTUNG MÜNCHEN 


Berlin Bielefeld Braunschweig Bremen Düsseldorf Essen Frankfurt Hamburg Hannover 
Kiel Karlöruhe Köln Konstanz Mainz Münster Nürnberg Osnabrück Ulm Wiesbaden 


VII 


ur den Erd- und Grundbau: 


Yihromax - Rüttel-Geräte 


Schwerer Bodenverdidhter AT 5000 
Antrieb mit 11-PS-Dieselmotor, Tiefenwirkung 80 cm bis 1 m, zum Verdichten von Erd- 
aufschüttungen, Bauuntergrund, Bahnkörper einschließlich des Schotterbettes 


Flädhenrüttler AT 1000 und AT 200/600 . 
mit elektrischem Antrieb, Tiefenwirkung 40 bzw. 30 cm, zum Yerdichten von Unterhoden 
und Betonauflagen in Hallen, Gebäuden, ER Plägen oder beim Auffüllen von Gräben 


Rüttel-Bohle v5 e 
ausgerüstet mit AT 1000 für Straßenbreiten von 1,5, 2, 3, 4 oder 5m, zum Verdichten und 
Vorglätten von Betonstraßendecken. Die AT- Bahlenrühtler lassen sich ohne weiteres. ab- 
nehmen und selbständig verwenden. 


Rüttel-Stampfer vst 200/600 : 
mit auswechselbarem Stampfrohr und Stampfplatte mit Aüfenlde einstellbarer Rüttelkraft. 
Ein vielseitiges Gerät zum Verdichten in Formen zum Herstellen künstlicher Steine und 
Betonwaren sowie beim Auffüllen von Gräben, in denen Leitungen schonend aber fest 
eingebettet werden sollen. 

Innenrüttler, JE 500, JB 500, JP 500, JE 200 
zum Verdichten von Schalungsbeton durch stellenweises Eintauchen einer Rüttelflasche, mit 
elektrischem, Benzin- oder Preßluftantrieb. 


Zum Prüfen: 2 ' Bi 
LOS-Baustofiprüfmashinen | a, 
zu Festigkeitsuntersuchungen an Proben, Bauelementen oder Bauteilen (Würfel, Plain: 


Träger, Säulen, Wände) aus Natur- und Kunststein mit und ohne Verbundstoffe oder ne 
insbesondere aus Stahlbeton. ® 


Meßdosen, Raddrudiwaagen mit Additionsgerät (Bauart Losenhausenwerk- -Sonsalla) 


LOSENHAUSENWERK pusseLporr- GRAFENBERG 


Be | e SE VIE 


GEGRÜNDET 1880 


Pfeiler und Widerlager der RAB-Brücke bei Hedemünden über die Werra 
Gründungen zum Teil mit Druckluft 


POLENSKY & ZÖLLNER 


KÖOLN/RHEIN 


Hauptverwaltung z. Zt. LAHDE/Weser 


Niederlassungen in: 


BERLIN FRANKFURT/MAIN KOLN 
BRAUNSCHWEIG HAMBURG MINDEN 

hr BREMEN HANNOVER MUNCHEN 
DORTMUND KASSEL STUTTGART 


KOBLENZ 


ENTWURF UND AUSFÜHRUNG 
von 


INGENIEURBAUTEN DES HOCH. UND TIEFBAUES 
BETON- UND STAHLBETONBAU . SPANNBETON 


GRUNDUNGEN JEDER ART +» GRUNDWASSERABSENKUNGEN 
BAUTEN FÜR WASSERWIRTSCHAFT UND WASSERSTRASSEN - FLUGPLÄTZE - EISENBAHNEN - LANDSTRASSEN 
GESCHAFTSHAUSER +» WOHNHÄUSER - INDUSTRIEBAUTEN - ERDBEWEGUNGEN JEDER ART UND GRÖSSE 


Bo ohrpfahl 


: Beton-| 


WIIITIILIIITTTT 
VELIIITIIITI 
DITITIIIH 


bei wäsıcheren Baugrund, 
| bedrohten Bauwerken, 
Spundwandverankerungen / | 
u. sonstigen Tiefgründungen 
|  AUSEAENE BAUGSEISCHAFT. LORENZ Bau BR 
a ‚ [ORENZ «00. MBH GMBH  — LORENZel0. 


BERLIN: "WILMERSDORF nn ISERLOHN LÜBECK-HAMBURG- Kien 


Pe 


 SIEMENS- BAUUNION 


| G.M.B.H. 
_ BERLIN-SIEMENSSTADT - MÜNCHEN 


- 


mit Niederlassungen in 


| ESSEN, FRANKFURT a.M., HAMBURG, MÜNCHEN, STUTTGART 


Untergrundbahnen 
Straßenbau 
Brückenbau 


Tunnelbau 
Wasserbau 
Wasserkraftanlagen 
Beton- und Stahlbetonbau 

| Spannbeton 
Gieitbau 
Hochbau 
Wasserversorgung 


Grundwasserabsenkung 
Chemische Bodenverfestigung 
Holzbau 


SCHÖTTLE& SCHUSTER 


Gegründet 1875 


Aktiengesellschaft - 


K er Beethovenstraße 1 
O Telefon 211448 


Ausführung von 


HOCH- UND TIHIEFBAUTEN 
INDUSTRIE- UND BRÜCKENBAU a 
ERDBAU . SRUNDBAU 


Dr. Ing. 


PAPROTH & CO. 


DIC 


Druckluftgründungen 
Pfahlgründungen 
Baugrund-Untersuchungen 


Berlin-Steglitz, Kuhligkshofstr. 21-25 
Krefeld, Diessemer Bruch 54 
Winsen-Luhe, Torfmoor 


und Sammelwerke: 


„HÜTTE‘“ ı.sano 


BAUINGENIEURWESEN 


BETRIEBSHUTTE 


STARKSTROMTECHNIK 
HOLZBAU-TASCHENBUCH 
BETON-KALENDER 1952 
HANDBUCH FÜR 
STAHLBETONBAU 


Taschenbücher 


WERTVOLLE EINZELWERKE 
TECHNISCHE FACHBUCHER | 
UND FACHZEITSCHRIFTEN | 
SEIT MEHR ALS HUNDERT | 
JAHREN AUS DEM VERLAG | 


WILHELM ERNST&SOHN | 
In BERLIN-WILMERSDORF 


AYSS & FREYTAG A.G. 


FRANKFURT a.M. 
Neue Mainzer Straße 59 - Fernruf 9 00 11 


Bayerische Wasserkraftwerke A. G., 


Dichtungsschürze und Erdarbeiten für den Lechstaudamm Rosshaupten 


e (Gemeinschaftsarbeit) 


NIEDERLASSUNGEN 


Berlin. Bremen Düsseldorf-Essen- Frankfurt/M. . Hamburg 
Hannover - Karlsruhe - Kiel. Mannheim - München 
Neustadt/Weinstr.. Nürnberg - Stuttgart 
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DORTMUND 
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XIV 


INJEKTIONEN 
zur Verfestigung 
und Abdichtung 


_ mittels Zement, Chemikalien, 
Bitumen-Emulsionen und 
thixotropen Flüssigkeiten 


Schachtbau 


 Abteufen - Reparatur - Streckenvortrieb 


Bohrungen 
aller Art _— 
BT speziell Großloch- und Horizontalbohrungen 
RR, Diamantkernbohrungen 


 Gefriergründungen 


_ GEBHARDT & KOENIG- 
_ DEUTSCHE SCHACHTBAU 


SeBelschett mit beschränkter Haftung 
 Wietze/Kreis Celle 


Apparate und Geräte für Baugrund- 
untersuchungen, wie: a 


Dreiachsiale Drudizellen 

Kompressions-(HD)-Apparafe 

Belastungsgestelle (auch kombiniert) 
- Scheer hucdsen usw. 


CBR-Prüfgeräte 


PAUL STENZ EL Feinmechanik-Apparatebau 


Hamburg-Bahrenfeld, Bahrenfelder Chaussee 49 - Ruf: 49 55 61 


STRABAG „, 


Herstellung der bituminösen Dichtung der Genkeltalsperre 


Durchführung aller Arbeiten 


Straßenbau — Flugplatzbau 
Tiefbau — Wasserbau — Ingenieurbau 
Hochbau — Eisenbahnbau 


| HAUPTVERWALTUNG: x 
KOLN-DEUTZ Sr 


Siegburger Str. 120 - Tel.: Sammel-Nr. 838 56. Fernschreiber: 088-850 


BITUMEN. 


für Asphaltbeläge im Wasserbau 


Arbeitsgemeinschaft der Bitumen-Industrie e.V., Hamburg 


Der 
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| Die bewährte 
| und wirt[chaftliche . 


Pfahlgründung 


für den 
Hoch- und Tiefbau 
Brücken: u. Indoftriebau 


Frankipfahl- Baugef[ellfchaft 
m.b.H. 


Düffeldorf Goetheftr. 73/75 Fernrufb0847/48 
Zweig[telle Hamburg Schwanenwik33 Ruf 221218 


